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Prefacio 


La ingenieria de mecánica de suelos y cimentaciones se ha desarrollado muy rápido durante los ülti- 
mos cincuenta años. Mediante investigaciones y observaciones intensivas en el campo y en el labo- 
ratorio se ha refinado y mejorado la ciencia del disefio de cimentaciones. Originalmente publicado 
en el otofio de 1983 y estableciendo sus derechos de autor en 1984, este libro sobre los principios de 
la ingeniería de cimentaciones ya está en la actualidad en su séptima edición. El uso de este libro en 
todo el mundo ha aumentado en gran medida al paso de los afios; también se ha traducido a varios 
idiomas. En cada una de las ediciones del libro se han incorporado temas nuevos y mejorados que 
se han publicado en varias revistas especializadas y en memorias de congresos. 

Principios de ingeniería de cimentaciones está enfocado principalmente a los estudiantes 
universitarios de ingeniería civil. En el primer capítulo, sobre propiedades geotécnicas del suelo, se 
repasan los temas cubiertos en un curso introductorio de mecánica de suelos, que es un prerrequisito 
para el curso de ingeniería de cimentaciones. El libro consta de catorce capítulos con ejemplos y 
problemas, y una sección de respuestas para problemas seleccionados. Los capítulos están en su ma- 
yoría dedicados a los aspectos geotécnicos del disefio de cimentaciones. En la obra se utilizan tanto 
unidades del sistema internacional (SI) como unidades del sistema inglés. 

Dado que en el libro se introduce la aplicación de conceptos fundamentales del análisis y 
diseño de cimentaciones para estudiantes de ingeniería civil, las deducciones matemáticas no siem- 
pre se presentan; en cambio, sólo se dan las formas finales de las ecuaciones pertinentes. AI final de 
cada capítulo se proporciona una lista de referencias para su consulta y obtener más información. 

Cada capítulo contiene muchos problemas de ejemplo que ayudan a los estudiantes a com- 
prender la aplicación de las ecuaciones y las gráficas. Para comprender y visualizar mejor las 
ideas y prácticas de campo, se han agregado cerca de 30 fotografías nuevas en esta edición. 

A] final de cada capítulo también se proporciona una cantidad de problemas prácticos. Las 
respuestas para algunos de estos problemas se dan al final del libro. 

La siguiente es una vista general breve de los cambios respecto a la sexta edición. 


e En varias partes del libro la presentación se ha reorganizado minuciosamente para su mejor 
comprensión. 

e Se agregó una variedad de nuevos estudios de casos para familiarizar a los estudiantes con las 
divergencias de la teoría a la práctica. 

* Enelcapítulo 1 sobre propiedades geotécnicas del suelo se agregaron secciones nuevas sobre 
el índice de liquidez y la actividad. Se amplió el análisis sobre la permeabilidad hidráulica de 
la arcilla, la densidad relativa y el ángulo de fricción de suelos granulares. 

* Enelcapítulo 2 se amplió el tratamiento del proceso de intemperismo de rocas, depósitos 
naturales de suelo y exploración del subsuelo. 


XV 


xvi 


Prefacio 


e En el capitulo 3 (Cimientos superficiales: Capacidad de carga última), se agregó un nuevo 
estudio de caso sobre la falla de la capacidad de carga en arcilla saturada suave. También se 
incluyó el método del factor de reducción para estimar la capacidad de carga última de cimen- 
taciones continuas cargadas excéntricamente sobre un suelo granular. 

e El capítulo 4, Capacidad de carga última de cimentaciones superficiales: casos especiales, tiene 
secciones nuevas sobre la capacidad de carga última de suelos débiles debajo de un suelo más 
resistente, la capacidad de carga sísmica de una cimentación en el borde de un talud de suelo 
granular, cimentaciones sobre rocas y la solución del esfuerzo característico del esfuerzo 
para cimentaciones ubicadas en la parte superior de taludes granulares. 

e Enel capítulo 5 sobre capacidad de carga y asentamiento permisibles se adicionó la distribución 
del esfuerzo debido a una carga puntual y a áreas circulares y rectangulares uniformemente car- 
gadas sobre la superficie de un material de tipo Westergaard. En este capítulo también se incluye 
el procedimiento para estimar el asentamiento de cimentaciones con base en los resultados de 
prueba del presurímetro. 

* Lapresión lateral de tierra debida a una sobrecarga sobre estructuras de retención sin cedencia 
se incluye ahora en el capítulo 7 (Presión lateral de tierra). En este capítulo también se inclu- 
ye la solución para la presión pasiva de tierra sobre un muro de retención con cara posterior 
inclinada y relleno granular horizontal utilizando el método de las rebanadas triangulares. 

e El capítulo 8 sobre muros de retención tiene un nuevo estudio de caso. Se proporciona un nuevo 
análisis sobre el procedimiento de disefio para muros de retención reforzados con geomallas. 

e El capítulo 9 sobre muros de tablestacas tiene una sección nueva sobre la capacidad de con- 
tención de las placas de anclaje con base en la solución del esfuerzo característico. 

e Se han adicionado dos estudios de casos al capítulo sobre cortes apuntalados (capítulo 10). 

e El capítulo sobre cimentaciones con pilotes (capítulo 11) se ha organizado minuciosamente 
para su mejor comprensión. 

e Con base en publicaciones recientes, se han hecho nuevas recomendaciones para estimar la 
capacidad de soporte de carga de pilas perforadas que se extienden hasta una roca (capítulo 12). 


Como saben mis colegas en el área de la ingeniería geotécnica, el análisis y disefío de cimen- 
taciones no sólo es un asunto de aplicar teorías, ecuaciones y gráficas de un libro de texto. Los 
perfiles de los suelos que se encuentran en la naturaleza son pocas veces homogéneos, elásticos e 
isotrópicos. El juicio educado necesario para aplicar de manera correcta las teorías, ecuaciones y 
gráficas para la evaluación de suelos, cimentaciones y disefio de cimentaciones no se puede en- 
fatizar demasiado o ensefiar por completo en un aula de clase. La experiencia de campo debe 
complementar el trabajo del aula de clases. 

Las personas siguientes fueron muy amables en compartir algunas fotografías que se han 
incluido en esta nueva edición. 


e Profesor A.S. Wayal, K.J. Somayia Polytechnic, Mumbai, India 
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Propiedades geotécnicas del suelo 


EERE Introducción 


El disefio de cimentaciones de estructuras como edificios, puentes y presas requiere por lo gene- 
ral de un conocimiento de factores como a) la carga que se transmitirá por la superestructura al 
sistema de cimentación, b) los requerimientos del reglamento de construcción local, c) el compor- 
tamiento y la deformabilidad relacionada con el esfuerzo de los suelos que soportarán el sistema 
de cimentación y d) las condiciones geológicas del suelo en consideración. Para un ingeniero de 
cimentaciones, los dos ültimos factores son muy importantes ya que tienen que ver con la mecá- 
nica de suelos. 

Las propiedades geotécnicas de un suelo, como su distribución granulométrica, plasticidad, 
compresibilidad y resistencia cortante, se pueden evaluar mediante pruebas de laboratorio ade- 
cuadas. Además, recientemente se ha puesto énfasis en la determinación in situ de las propiedades 
de resistencia y deformación del suelo, puesto que este proceso evita alterar las muestras durante 
la exploración de campo. Sin embargo, ante ciertas circunstancias, no todos los parámetros nece- 
sarios se pueden o se determinan, debido a razones económicas o de otra índole. En esos casos, 
el ingeniero debe hacer ciertas suposiciones respecto a las propiedades del suelo. Para evaluar la 
precisión de los parámetros del suelo, ya sea que se hayan determinado en el laboratorio y en el 
campo, o bien, que se hayan supuesto, el ingeniero debe tener un buen conocimiento de los princi- 
pios básicos de mecánica de suelos. Al mismo tiempo, debe darse cuenta de que los depósitos na- 
turales de suelos sobre los que se construyen las cimentaciones no son homogéneos en la mayoría 
de los casos. Así pues, el ingeniero debe tener una comprensión completa de la geología del área, 
es decir, el origen y la naturaleza de la estratificación del suelo y también de las condiciones del 
agua en el subsuelo. La ingeniería de cimentaciones es una combinación ingeniosa de mecánica 
de suelos, ingeniería geológica y buen juicio derivado de una experiencia pasada, que hasta cierto 
punto se puede denominar un arte. 

A] determinar qué cimentación es la más económica, el ingeniero debe considerar la carga 
de la superestructura, las condiciones del subsuelo y el asentamiento tolerable deseado. En ge- 
neral, las cimentaciones de edificios y puentes se pueden dividir en dos categorías importantes: 
1) cimentaciones superficiales y 2) cimentaciones profundas. Las zapatas aisladas, las zapatas 
para muros y las cimentaciones con losas de cimentación son cimentaciones superficiales. En la 
mayoría de las cimentaciones superficiales, la profundidad de empotramiento puede ser igual a 
o menor que tres o cuatro veces el ancho de la cimentación. Las cimentaciones con pilotes y 
pilas perforadas son cimentaciones profundas, que se utilizan cuando las capas superiores de los 
suelos tienen poca capacidad de soporte de carga y cuando el uso de cimentaciones superficiales 
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1.2 


ocasionará un daño estructural considerable o problemas de inestabilidad. Los problemas relacio- 
nados con las cimentaciones superficiales y las losas de cimentación se analizan en los capítulos 
3,4, 5 y 6. Enel capítulo 11 se estudian las cimentaciones con pilotes y en el capítulo 12 se exa- 
minan las pilas perforadas. 

Este capítulo sirve principalmente como un repaso de las propiedades geotécnicas básicas 
de los suelos. Incluye temas como distribución granulométrica, plasticidad, clasificación de suelos, 
esfuerzo efectivo, consolidación y parámetros de la resistencia al corte. Se basa en la suposición 
de que el lector estudió estos conceptos en un curso básico de mecánica de suelos. 


Distribución granulométrica 


En cualquier masa de suelo, los tamaños de los granos varían en gran medida. Para clasificar 
apropiadamente un suelo, se debe conocer su distribución granulométrica. La distribución granu- 
lométrica de un suelo de grano grueso se determina por lo general mediante un análisis granulo- 
métrico con mallas. Para un suelo de grano fino, la distribución granulométrica se puede obtener 
por medio del análisis del hidrómetro. Las características fundamentales de estos análisis se pre- 
sentan en esta sección. Para una descripción detallada, consulte cualquier manual de laboratorio 
de mecánica de suelos (por ejemplo, Das, 2009). 


Análisis granulométrico con mallas 


Un análisis granulométrico con mallas se efecttia tomando una cantidad medida de suelo seco bien 
pulverizado y haciéndolo pasar a través de un apilo de mallas con aberturas cada vez más pequefias 
que dispone de una charola en su parte inferior. Se mide la cantidad de suelo retenido en cada 
malla y se determina el porcentaje acumulado del suelo que pasa a través de cada una. A este 
porcentaje se le refiere por lo general como porcentaje de finos. La tabla 1.1 contiene una lista 
de los números de mallas utilizadas en Estados Unidos y en nuestro país y el tamaño correspon- 
diente de sus aberturas. Estas mallas son de uso común para el análisis de suelos para fines de su 
clasificación. 


Tabla 1.1 Tamaños de mallas estándar en EE.UU. 


Malla núm. Abertura (mm) 

4 4.750 

6 3.350 

8 2.360 
10 2.000 
16 1.180 
20 0.850 
30 0.600 
40 0.425 
50 0.300 
60 0.250 
80 0.180 
100 0.150 
140 0.106 
170 0.088 
200 0.075 


270 0.053 
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El porcentaje de finos en cada malla, determinado por un análisis con mallas, se traza en papel 
semilogarítmico, como se muestra en la figura 1.1. Observe que el diámetro de grano, D, está 
trazado en la escala logarítmica y que el porcentaje de finos está trazado en la escala aritmética. 

Se pueden determinar dos parámetros a partir de las curvas de distribución granulométrica 
de suelos de grano grueso: 1) el coeficiente de uniformidad (C, ) y 2) el coeficiente de graduación, 
o coeficiente de curvatura (C,). Estos coeficientes son 


Da 
C, = 2 1.1 
De Hp 


D 
Dio 


Ba oie) 


(1.2) 


donde Do D4, y Deo son los diámetros correspondientes al porcentaje de finos que pasa 10, 30 y 


60%, respectivamente. 
Para la curva de distribución granulométrica que se muestra en la figura 1.1, Dj, = 0.08 mm, 
D, = 0.17 mm y D¿, = 0.57 mm. Por lo que los valores de C, y C, son 


C= O87 aia 
0.08 


AP 
C, = E = 0.63 
(0.57) (0.08) 
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Los parámetros C, y C, se utilizan en el Sistema unificado de clasificación de suelos, que se des- 
cribe más adelante en este capítulo. 


Análisis hidrométrico 


El análisis hidrométrico se basa en el principio de sedimentación de las partículas de un suelo en 
agua. Esta prueba comprende utilizar 50 gramos de suelo seco y pulverizado. Al suelo siempre 
se le agrega un agente defloculante. El agente defloculante más común empleado para el análisis 
hidrométrico es 125 cc de una solución al 496 de hexametafosfato de sodio. Se deja que el suelo 
se sature con el agente defloculante durante al menos 16 horas. Después del periodo de satura- 
ción, se agrega agua destilada y se agita muy bien la mezcla de suelo y el agente defloculante. 
Luego la muestra se transfiere a un cilindro de vidrio de 1000 ml. Se agrega más agua destilada al 
cilindro hasta alcanzar la marca de 1000 ml y se vuelve a agitar muy bien la mezcla. Se coloca un 
hidrómetro en el cilindro para medir la gravedad específica de la suspensión suelo-agua en la ve- 
cindad del bulbo del instrumento (figura 1.2), por lo general durante un periodo de 24 horas. Los 
hidrómetros se calibran para mostrar la cantidad de suelo que aün está en suspensión en cualquier 
tiempo ¢ dado. El diámetro mayor de las partículas del suelo todavía en suspensión en el tiempo t 
se puede determinar mediante la ley de Stokes, 


18n E 


donde 


D = diámetro de la partícula de suelo 
G, = gravedad específica de los sólidos del suelo 


y = viscosidad del agua 


Figura 1.2 Análisis granulométrico con el hidrómetro. 
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Y. peso específico del agua 
L = longitud efectiva (es decir, longitud medida desde la superficie del agua en el cilindro hasta 
el centro de gravedad del hidrómetro; consulte la figura 1.2) 
t = tiempo 


Las partículas de suelo con diámetros mayores que los calculados con la ecuación (1.3) se habrán 
asentado más allá de la zona de medición. De esta manera, con las lecturas del hidrómetro toma- 
das en varios tiempos, el porcentaje de suelo más fino que el diámetro dado D se puede calcular y 
elaborar la gráfica de la distribución granulométrica. Las técnicas de las mallas y del hidrómetro se 
pueden combinar para un suelo que tenga constituyentes tanto de grano grueso como de grano fino. 


Límites del tamano para suelos 


Varias organizaciones han intentado desarrollar límites del tamafio para grava, arena, limo y 
arcilla con base en los tamafios de los granos que hay en los suelos. En la tabla 1.2 se presentan los 
límites de los tamafios recomendados por los sistemas de la American Association of State Highway 
and Transportation Officials (AASHTO) y del Unified Soil Classification (Corps of Engineers, De- 
partment of the Army y Bureau of Reclamation). En la tabla se muestra que las partículas de suelo 
menores que 0.002 mm se han clasificado como arcilla. Sin embargo, las arcillas son cohesivas 
por naturaleza y con ellas se pueden hacer rollos pequefios cuando están hámedas. Esta propiedad 
se debe a la presencia de minerales de arcilla como la caolinita, ilita y montmorilonita. En con- 
traste, algunos minerales, como el cuarzo y el feldespato, pueden estar presentes en un suelo con 
tamaños de partículas tan pequeños como el de los minerales de arcilla, pero estas partículas no 
tendrán la propiedad cohesiva de los minerales de arcilla. De aquí que se denominen partículas 
con tamaño de arcilla, no partículas de arcilla. 


Relaciones peso-volumen 


En la naturaleza los suelos son sistemas de tres fases que consisten en partículas de suelo sólidas, 
agua y aire (o gas). Para desarrollar las relaciones peso-volumen para un sólido, las tres fases se 
pueden separar como se muestra en la figura 1.3a. Con base en esta separación, se pueden definir 
las relaciones del volumen. 

La relación de vacíos, e, es la relación del volumen de vacíos al volumen de sólidos de un 
suelo en una masa de suelo dada, o 


a 1.4 
e V, (1.4) 


Tabla 1.2 Límites del tamafio de suelos separados. 


Sistema de clasificación Tamaño del grano (mm) 


Unificado Grava: 75 mm a 4.75 mm 
Arena: 4.75 mm a 0.075 mm 
Limo y arcilla (finos): < 0.075 mm 


AASHTO Grava: 75 mm a 2 mm 
Arena: 2 mm a 0.05 mm 
Limo: 0.05 mm a 0.002 mm 
Arcilla: < 0.002 mm 
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Wi, + W,=W 
Volumen Peso Volumen Peso 
Á z y A 
e Aire w,=0 
SE] 
a » 
22. 
A Wo 
V M ‘ 
p + 
av 
es 2 
E W, 
|a. 
Y laf. v 
Volumen Peso 
X 
| V, Aire W,=0 
Nota: V = WG, = Se 
V,=e 
i Vo = wG, Wo D WG, 
BI Tea 
t Aca 
= es, ¿Sólido? 2 +7 = 
Y i (084 ons ayes "n GsYw 
l a »2-'44252457 4 
2 PE) JC 239 DC ges 
b) Suelo no saturado; V, = 1 
Volumen Peso 
Á A 
V, =e Vi = wG, =e Ww = WG; Yw = eYw 
V; = 1 W, = GYw 
Y Y 


c) Suelo saturado; V, = 1 


Figura 1.3 Relaciones peso-volumen. 


donde 


Vi volumen de vacios 


V. = volumen de sólidos del suelo 
La porosidad, n, es la relación del volumen de vacíos entre el volumen de la muestra de 


suelo, o 


n= 


i L5 
V (1.5) 


donde 


V = volumen total de suelo 
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Además, 


I 


(1.6) 


El grado de saturación, S, es la relación del volumen de agua en los espacios vacíos entre 
el volumen de vacíos, que en general se expresa como un porcentaje, o 


V, 
S(%) = a x 100 (1.7) 


donde 


V_, = volumen de agua 


Observe que, para suelos saturados, el grado de saturación es 100%. 
Las relaciones de peso son el contenido de humedad, el peso específico húmedo, el peso 
específico seco y el peso específico saturado, que con frecuencia se definen como sigue: 


w 


Contenido de humedad = w(%) = W. x 100 (1.8) 
donde 
W. — peso de los sólidos del suelo 
W,, = peso del agua 
Peso específico húmedo = y = Vv (1.9) 


donde 
W = peso total de la muestra de suelo = W + W, 


El peso del aire, W,, en la masa de suelo se supone que es insignificante. 


W, 
V 

Cuando una masa de suelo está completamente saturada (es decir, todo el volumen de va- 
cíos está ocupado por agua), el peso específico hámedo de un suelo [ecuación (1.9)] resulta igual 
al peso específico saturado (y,,,). Por lo tanto, y = y, si V, = Vyp 

Ahora se pueden desarrollar más relaciones ütiles considerando una muestra representativa 
de suelo en la que el volumen de sólidos de suelo es igual a la unidad, como se muestra en la 
figura 1.3b. Observe que si V. = 1, entonces, de la ecuación (1.4), V, = e, y el peso de los sólidos 
del suelo es 


Peso específico seco = yg = (1.10) 


donde 


G. — gravedad específica de los sólidos del suelo 
Ya = peso específico del agua (9.81 kN/m?) 
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Además, de la ecuación (1.8), el peso del agua es W,, = wW. Por lo que para la muestra de suelo 
bajo consideración, W,, = WW, = WG y 


: „ Ahora, para la relación general para el peso específico 
hümedo dado en la ecuación (1.9), 


W_W+Wo 


O) 
y ESSE, 


1.11 
ll 352 ( ) 


y= 


De manera similar, el peso específico seco [ecuación (1.10)] es 


W, W, Gm 
A © ee (1.12) 
De las ecuaciones (1.11) y (1.12), observe que 
"Til (1.13) 
De acuerdo con la ecuación (1.7), el grado de saturación es 
^ 
V, 
Ahora, con referencia a la figura 1.3b, 
Vo = WG, 
y 
V, =e 
Por lo tanto, 
s= Mi Gs (1.14) 
V, e 
Para un suelo saturado, § = 1. Por lo que 
e — wG, (1.15) 
Entonces el peso específico saturado del suelo es 
a WES Wo Cn e 
sat ~ S 


1.1 
V V, le (60) 
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En unidades del SI se emplean newtons o kilonewtons para el peso, y es una unidad deri- 
vada, y g o kg es masa. Las relaciones dadas en las ecuaciones (1.11), (1.12) y (1.16) se pueden 
expresar como densidades húmeda, seca y saturada como sigue: 


Gp (1 + w) 


= —— 1.17 
p l+e ( ) 
Gp 

Sp A, 1.18 

Pa | 4e ( ) 
pu (G, + e) 

n PaO Te) 1.19 

P sat TF ( ) 


donde p, P» p,,, = densidad húmeda, densidad seca y densidad saturada, respectivamente 
p, = densidad del agua (= 1000 kg/m?) 


También se pueden obtener relaciones similares a las ecuaciones (1.11), (1.12) y (1.16) 
en términos de la porosidad considerando una muestra representativa de suelo con un volumen 
unitario (figura 1.3c). Estas relaciones son 


y = G,y, (1 — n) (1 + w) (1.20) 
ya = (4 = n)G,y, (1.21) 
y 
Ysa = [(1 — n)G, + nyw (1.22) 
En la tabla 1.3 se resumen varias formas de las relaciones que se pueden obtener para y, 
Ya Y Y sar 


Tabla 1.3 Varias formas de relaciones para Y, y; y ya. 


Relaciones del peso específico Peso específico seco Peso específico saturado 
_ A+ w)G Yw NE: _ (G+ &)%w 
l+e 7 i+w Ysat l+e 
- (C * Sev, qu Ya = [0 — G+ n]y, 
iS Ite l+e 1+w 
— (1 * w)G,y,, ya = G,y,(1 — n) Ysat T (, Ae H Je» 
ee wG, _ G, € 1+w 
? i jg ER LU aie) 
= G; Yal — nd + w) 
ae i Ysa = Ya + NYw 
e. eSY ro , 
“(1 + e)w Ysa = Ya + (E) 


Ya = Ysa ~ "Vw 


e 


Ya = Ysa T (Jr. 
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Tabla 1.4 Gravedad especifica de algunos suelos. 


Tipo de suelo G, 
Arena de cuarzo 2.64-2.66 
Limo 2.67-2.73 
Arcilla 2.70-2.9 
Marga 2.60-2.75 
Loess 2.65-2.73 
Turba 1.30-1.9 


Excepto para la turba y suelos altamente orgánicos, el intervalo general de los valores de 
la gravedad específica de sólidos de suelos (G ) encontrados en la naturaleza es muy pequeño. 
En la tabla 1.4 se dan algunos valores representativos. Para fines generales, se puede suponer un 
valor razonable en vez de realizar una prueba. 


Densidad relativa 


En suelos granulares, el grado de compactación en el campo se puede medir de acuerdo con la 
densidad relativa, definida como 


Quac € 
De (1.23) 


— relación de vacíos del suelo en el estado más suelto 
— relación de vacíos en el estado más denso 
e — relación de vacíos in situ 


La densidad relativa también se puede expresar en términos del peso específico seco, o 


Ya — Y d(mín) Y d(máx) 
x 100 (1.24) 


D,(%) = 1 - 


'Ya(máx) — Y d(mín) 


donde 


y, peso específico seco in situ 
Y mí) ^ peso específico seco en el estado más denso; es decir, cuando la relación de vacíos es e, 
Yamin) = peso específico seco en el estado más suelto; es decir, cuando la relación de vacíos es e,. 


ín 
áx 

La densidad de un suelo granular está relacionado a veces con la densidad relativa del 
suelo. En la tabla 1.5 se da la correlación general de la densidad y D, Para arenas naturales, 
las magnitudes de e páx y e... [ecuación (1.23)] pueden variar ampliamente. Las razones princi- 
pales de estas variaciones amplias son el coeficiente de uniformidad, C,, y la redondez de las 
partículas. 


1.5 Densidad relativa 11 


Tabla 1.5 Densidad de un suelo granular. 


Densidad relativa, D,(%) Descripcion 
0-20 Muy suelto 
20-40 Suelto 
40-60 Medio 
60-80 Denso 
80-100 Muy denso 


Ejemplo 1.1 


El peso húmedo de 28.3 X 107* m? de un suelo es de 54.27 N. Si el contenido de humedad 
es de 12% y la gravedad específica de los sólidos del suelo es de 2.72, determine lo siguiente: 


. Peso específico húmedo (kN/m?) 
. Peso específico seco (kN/m?) 

. Relación de vacíos 

. Porosidad 

. Grado de saturación (96) 

. Volumen ocupado por agua (m?) 


ÁÓ—oocgoctr5 


Solución 
Parte a 


De la ecuación (1.9), 


W 5427 x 10? 


= = 19.18 kN/m? 
7 0.00283 im 
Parte b 
De la ecuación (1.13), 
y 19.18 5 
= = = 17.13 k 
Ya ew E SIRs 
100 
Parte c 
De la ecuación (1.12), 
e Gyo 
Ya ap e 
2.72) (9.81 
: ie = ESAE 
il sre 


e = 0.56 
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Parte d 
De la ecuación (1.6), 


e 0.56 
= = = 0.359 
nee cre 
Parte e 
De la ecuación (1.14), 
G LCT 
a A sk 


e 0.56 


Parte f 
De la ecuación (1.12), 


S x 10° 
law 1.12 


= 48.46 X 10 ^ kN 


W,- 


Wa = W — W, = 54.27 X 107? — 4846 X 10? = 5.81 X 10? EN 


SW 2€ iQ 


= = 0.592 x 10. ^m? 
a 9.81 0.59 0 "m Hu 


Ejemplo 1.2 


La densidad seca de una arena con una porosidad de 0.387 es de 1600 kg/m?. Encuentre la 
relación de vacíos del suelo y la gravedad específica de los sólidos del suelo. 


Solución 
Relación de vacíos 


Dado: n = 0.387. De la ecuación (1.6), 


n 0.387 


= = 0.631 
i= o d—039/7 


e= 


Gravedad específica de los sólidos del suelo 
De la ecuación (1.18), 


_ Po 
Pa il se e 
a G,(1000) 
|. 1.631 


G, = 2.61 a 
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Ejemplo 1.3 


El peso específico húmedo de un suelo es de 19.2 kN/m’. Dados G, = 2.69 y el contenido de 
humedad w = 9.8%, determine 


a. Peso específico seco (KN/m?) 
b. Relación de vacíos 

c. Porosidad 

d. Grado de saturación (96) 


Solución 
Parte a 


De la ecuación (1.13), 


— 17.49 kN/m? 


Parte b 
De la ecuación (1.12), 


G;y, (2.69) (9.81) 


ya = 17.49 kN/m? = 


il ar @ il ar e 
e = 0.509 
Parte c 
De la ecuación (1.6), 
e 0.509 
= = = 0.337 
US (ee a ee 0500 

Parte d 
De la ecuación (1.14), 

wG, (0.098) (2.69) | 

= = 100) = 51.79% 
Qum | 0509 190) ° z 


Ejemplo 1.4 
Para un suelo saturado, dados w = 40% y G, = 2.71, determine los pesos específicos saturado 
y seco en lb/ft? y en kN/m?. 


Solución 
Para suelo saturado, de la ecuación (1.15), 


e = wG, = (0.4)(2.71) = 1.084 
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De la ecuación (1.16), 


(G, + e)y, (2.71 + 1.084)9.81 
a= = = T ; 


De la ecuación (1.12), 


G,y, (2.71) (9.81) 
PET OA 


Ya = 12.76 kN/m? 


Ejemplo 1.5 


La masa de una muestra de un suelo húmedo recolectada del campo es de 465 gramos y su 
masa secada en un horno es de 405.76 gramos. Se determinó en el laboratorio que la gravedad 
específica de los sólidos del suelo es de 2.68. Si la relación de vacíos en el estado natural es de 


0.83, encuentre lo siguiente: 


a. La densidad húmeda del suelo en el campo (kg/m?). 
b. La densidad seca del suelo en el campo (kg/m?). 


c. La masa de agua, en kilogramos, que se debe agregar por metro cübico de suelo en el 


campo para su saturación. 


Solución 
Parte a 


De la ecuación (1.8), 


| Wye 465-40576 _ 59.24 
W, 405.76 405.76 


= 14.6% 


De la ecuación (1.17), 


GPa + WG Pu Gypy(1 +w) (2.68) (1000) (1.146) 


= Ise © ideg 1.83 


= 1678.3 kg/m? 


Parte b 
De la ecuación (1.18), 


G,p, _ (2.68) (1000) 
lt+e 1.83 


Pa = = 1468.48 kg/m? 
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Parte c 

Masa de agua que se debe agregar = p. — p 

De la ecuación (1.19), 

G,p, + ep,  p,(G,-- e)  (1000)(2.68 + 0.83) 
l+e —— le — 1.83 


Psat = = 1918 kg/m? 


Por lo tanto, masa de agua que se debe agregar = 1918 — 1678.3 = 239.7 kg/m’. a 


Ejemplo 1.6 


Los pesos específicos máximo y mínimo de una arena son 17.1 kN/m? y 14.2 kN/m’, res- 
pectivamente. La arena en el campo tiene una densidad relativa de 70% con un contenido de 
humedad de 8%. Determine el peso específico hámedo de la arena en el campo. 


Solución 
De la ecuación (1.24), 


Ya — Yad(min Y d(máx 
D, = | (mín) | A | 
'Yd(máx) — Yd(min) Ya 


= 42 ; 
07 [s wal | 
iyi = 42l y 


ya = 16.11 kN/n? 


y 


yq(1 + w) = a(i + us = 17.4 kN/m? a 


MI Límites de Atterberg 


Cuando un suelo arcilloso se mezcla con una cantidad excesiva de agua, puede fluir como un 
semilíquido. Si el suelo se seca gradualmente, se comportará como un material plástico, semisóli- 
do o sólido, dependiendo de su contenido de humedad. El contenido de humedad, en porcentaje, 
en el que el suelo cambia de un estado líquido a uno plástico se define como límite líquido (LL). 
De manera similar, el contenido de humedad, en porcentaje, en el que el suelo cambia de un 
estado plástico a uno semisólido y de un estado semisólido a uno sólido se definen como límite 
plástico (LP) y límite de contracción (LC), respectivamente. A estos límites se les refiere como 
límites de Atterberg (figura 1.4): 


e El límite líquido de un suelo se determina utilizando la copa de Casagrande (designación de 
prueba D-4318 de la ASTM) y se define como el contenido de humedad en el que se cierra una 
ranura de 12.7 mm mediante 25 golpes. 

e El limite plástico se define como el contenido de humedad en el que el suelo se agrieta al 
formar un rollito de 3.18 mm de diámetro (designación de prueba D-4318 de la ASTM). 
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Estado Estado Estado Estado 
sólido semisólido plástico semilíquido 
Aumento del contenido 
de humedad 
A 
Volumen de 
la mezcla 
suelo-agua 
YLC YLP YLL 
Contenido 


di de humedad 


Figura 1.4 Definición de los límites de Atterberg. 


* El límite de contracción se define como el contenido de humedad en el que el suelo no expe- 
rimenta ningún cambio adicional en su volumen con la pérdida de humedad (designación de 
prueba D-427 de la ASTM). 


La diferencia entre el límite líquido y el límite plástico de un suelo se define como el índice 
de plasticidad (1P), o 


IP = LL — LP (1.25) 


Índice de liquidez 


La consistencia relativa de un suelo cohesivo en el estado natural se puede definir por medio de 
una relación denominada índice de liquidez, que está dado por 


w — LP 
IL = — —— (1.26) 
LL = LP 


donde w = contenido de humedad in situ del suelo. 
El contenido de humedad in situ para una arcilla sensitiva puede ser mayor que el límite 
líquido. En este caso, 


IL>1 (1.27) 


Estos suelos, cuando se remoldean, se pueden transformar en una forma viscosa y fluir como un 
líquido. 
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Los depósitos del suelo que están altamente sobreconsolidados pueden tener un contenido 
de humedad natural menor que el límite plástico. En este caso 


IL «0 


Actividad 


Debido a que la plasticidad de un suelo se ocasiona por el agua adsorbida que rodea a las partícu- 
las de arcilla, se puede esperar que el tipo de minerales de arcilla y sus cantidades proporcionales 
en un suelo afectarán los límites líquido y plástico. Skempton (1953) observó que el índice 
de plasticidad de un suelo aumenta linealmente con el porcentaje de la fracción del tamaño de 
arcilla (% más fino que 2 um en peso) presente. Las correlaciones del IP con las fracciones 
de tamaño de arcilla para diferentes arcillas proporcionan dos trazos de líneas separadas. Esta 
diferencia se debe a las características de plasticidad distintas de los varios tipos de minerales 
de arcilla. Con base en estos resultados, Skempton definió una cantidad denominada actividad, 
que es la pendiente de la línea que correlaciona el IP y el % más fino que 2 um. Esta actividad se 
puede expresar como 


IP 
i (% de la fracción de tamaño de arcilla, en peso) 


(1.27) 


La actividad se utiliza como un índice para identificar el potencial de expansión de los sue- 
los arcillosos. En la tabla 1.6 se indican los valores comunes de actividades para varios minerales 
de arcilla. 


Sistemas de clasificación de suelos 


Los sistemas de clasificación de suelos dividen los suelos en grupos y subgrupos con base en 
propiedades ingenieriles comunes como la distribución granulométrica, el límite líquido y el 
límite plástico. Los dos sistemas de clasificación principales de uso actual son 1) el sistema de la 
American Association of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) y 2) el Sistema 
unificado de clasificación de suelos (Unified Soil Classification System (también es el sistema de 
la ASTM). El sistema de la AASHTO se emplea principalmente para la clasificación de las capas 
del pavimento de una carretera. No se utiliza en la construcción de cimentaciones. 


Tabla 1.6 Actividades de minerales de arcilla. 


Mineral Actividad (A) 
Esmectitas 1-7 

Ilita 0.5-1 
Caolinita 0.5 
Haloysita (4H,O) 0.5 
Haloysita (2H,O) 0.1 
Atapulgita 0.5-1.2 


Alofana 0.5-1.2 
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Sistema de la AASHTO 


El Sistema de clasificación de suelos de la AASHTO fue propuesto originalmente para el Highway 
Research Board's Committee on Classification of Materials for Subgrades and Granular Type 
Roads (1945). De acuerdo con la forma presente de este sistema, los suelos se pueden clasificar 
según ocho grupos principales, A-1 a A-8, con base en su distribución granulométrica, límite 
líquido e índice de plasticidad. Los suelos listados en los grupos A-1, A-2 y A-3 son materiales 
de grano grueso, y aquellos en los grupos A-4, A-5, A-6 y A-7 son materiales de grano fino. La 
turba, el fango y otros suelos altamente orgánicos se clasifican en el grupo A-8 y se identifican 
mediante una inspección visual. 

El sistema de clasificación de la AASHTO (para suelos A-1 a A-7) se presenta en la 
tabla 1.7. Observe que el grupo A-7 incluye dos tipos de suelos. Para el tipo A-7-5, el índice de 


Tabla 1.7 Sistema de clasificación de suelos de la AASHTO 


Clasificación general 


Materiales granulares 
(35% o menos de la muestra total pasa la malla num. 200) 


A-1 A-2 
Clasificación de grupo A-1-a A-1-b A-3 A-2-4 A-2-5 A-2-6 A-2-7 
Análisis por mallas (% que pasa) 
Malla núm. 10 50 max 
Malla núm. 40 30 máx 50 máx 51 mín 
Malla núm. 200 15 máx 25 máx 10 máx 35 máx 35 máx 35 máx 35 máx 


Para la fracción que pasa 
Malla núm. 40 
Límite líquido (LL) 
Índice de plasticidad (IP) 
Tipo usual de material 


Clasificación de la capa 


Clasificación general 


40 máx 41min 40 máx 41 mín 
6 máx No plástico 10 máx 10 máx 11 mín 11 mín 
Fragmentos de roca, Arena fina Grava y arena limosa o arcillosa 
grava y arena 


Excelente a buena 


Materiales de limo y arcilla 
(más de 35% de la muestra total pasa la malla núm. 200) 


Clasificación de grupo 


Análisis por mallas (% que pasa) 
Malla núm. 10 
Malla núm. 40 
Malla núm. 200 
Para la fracción que pasa 
Malla núm. 40 
Límite líquido (LL) 
Índice de plasticidad (IP) 
Tipo usual de material 


Calificación subrasante 


A-4 A-5 A-6 A-7 
A-7-5" 
A-7-6° 
36 min 36 min 36 min 36 min 
40 max 41 min 40 max 41 min 
10 max 10 max 11 min 11 min 
Principalmente suelos limosos Principalmente suelos arcillosos 


Regular a malo 


"Si IP < LL — 30, la clasificación es A-7-5. 
^SiIP > LL — 30, la clasificación es A-7-6. 
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plasticidad del suelo es menor que o igual al límite líquido menos 30. Para el tipo A-7-6, el índice 
de plasticidad es mayor que el límite líquido menos 30. 

Para la evaluación cualitativa de la conveniencia de un suelo como material de capa subra- 
sante de un camino, también se desarrolló un número al que se le refiere como índice de grupo 
(IG). Entre mayor sea el valor del índice de grupo para un suelo dado, más deficiente será el 
desempeño del suelo como capa subrasante. Un índice de grupo de 20 o mayor indica un material 
muy deficiente para utilizarlo como capa subrasante. La fórmula para el índice de grupo es 


IG = (Foo — 35)[0.2 + 0.005(LL — 40)] + 0.01 (Fao — 15) (IP— 10) — (128) 


donde 
Fj) = porcentaje que pasa la malla núm. 200, expresado como un número entero 
LL - límite líquido 


IP — índice de plasticidad 


Al calcular el indice de grupo para un suelo que pertenece al grupo A-2-6 o al A-2-7, sólo se utiliza 
la ecuación parcial del índice de grupo que se relaciona con el índice de plasticidad: 


IG = 0.01(F 


200 


— 15) (IP — 10) (1.29) 


El índice de grupo se redondea al número entero más cercano y se escribe al lado del grupo de 
suelo entre paréntesis; por ejemplo, 


A-4 (5) 
$ —— 
| Indice de grupo 
Grupo de suelo 


El índice de grupo para suelos que se encuentran en los grupos A-1-a, A-1-b, A-3, A-2-4 y A-2-5 
siempre es cero. 


Sistema unificado 


El Sistema unificado de clasificación de suelos (Unified Soil Classification System) lo propuso 
originalmente A. Casagrande en 1942 y más tarde lo revisó y adoptó el United States Bureau of 
Reclamation y el US Army Corps of Engineers. En la actualidad el sistema se utiliza prácticamen- 
te en todo el trabajo geotécnico. 

En el sistema unificado se utilizan los símbolos siguientes para fines de identificación: 


Símbolo G S M C O Pt H L W P 
Descripción Grava Arena Limo Arcilla Limos Turba y suelos Alta Baja Bien Mal 
orgánicos altamente plasticidad plasticidad graduado graduado 


y arcilla orgánicos 
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70 4 

60 4 
zi Línea U 
E 50 4 IP = 0.9 (LL — 8) 
E 40 4 
E: ^ 
3 30 -+ p 
o ^ Línea A 
S204 "d OL pr = 0.73 (LL — 20) 
NE CL = ier d MH 

10 4 4 o 

<--> OL OH 
0 4 T T 1 
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0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 
Limite liquido, LL 


Figura 1.5 Gráfica de plasticidad. 


En la gráfica de plasticidad (figura 1.5) y en la tabla 1.8 se muestra el procedimiento para 
determinar los símbolos de grupo para varios tipos de suelos. Al clasificar un suelo se debe pro- 
porcionar el nombre del grupo que generalmente describe el suelo, junto con el símbolo respecti- 
vo. En las figuras 1.6, 1.7 y 1.8 se presentan los diagramas de flujo para obtener los nombres de 
grupos para suelos de grano grueso, suelos inorgánicos de grano fino y suelos orgánicos de grano 
fino, respectivamente. 


Ejemplo 1.7 


Clasifique el suelo siguiente mediante el sistema de clasificación de la AASHTO. 


Porcentaje que pasa la malla nim. 4 = 92 
Porcentaje que pasa la malla nám. 10 — 87 
Porcentaje que pasa la malla nim. 40 = 65 

Porcentaje que pasa la malla nim. 200 = 30 
Límite líquido — 22 
Índice de plasticidad — 8 


Solución 

En la tabla 1.7 se indica que se trata de un material granular ya que menos de 3546 pasa la 
malla nim. 200. Con LL = 22 (es decir, menos que 40) e IP = 8 (es decir, menos que 10), el 
suelo pertenece al grupo A-2-4. 


El suelo es A-2-4(0). a 
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Ejemplo 1.8 
Clasifique el suelo siguiente mediante el Sistema unificado de clasificación de suelos: 


Porcentaje que pasa la malla nim. 4 = 82 
Porcentaje que pasa la malla nám. 10 — 71 
Porcentaje que pasa la malla nám. 40 — 64 

Porcentaje que pasa la malla nim. 200 = 41 
Límite líquido — 31 
Índice de plasticidad — 12 


Solución 
Como datos se tiene que Bay = 41, LL = 31 e IP = 12. Como 59% de la muestra se retiene 
en la malla nim. 200, el suelo es un material de grano grueso. El porcentaje que pasa la malla 
núm. 4 es 82, por lo tanto, 18% se retiene en la malla núm. 4 (fracción de grava). La fracción 
gruesa que pasa la malla núm. 4 (fracción de arena) es 59 — 18 = 41% (lo que es mayor que 
50% de la fracción gruesa total). De aquí que la muestra sea un suelo arenoso. 

Ahora, consultando la tabla 1.8 y la figura 1.5, se identifica el símbolo de grupo del suelo 


como SC. 
De nuevo de la figura 1.6, puesto que la fracción de grava es mayor que 15%, el nombre 
de grupo es arena arcillosa con grava. a 


METI Permeabilidad hidráulica del suelo 


Los espacios vacíos, o poros, entre granos del suelo permiten que el agua fluya a través de ellos. 
En mecánica de suelos e ingeniería de cimentaciones se debe conocer cuánta agua fluye a través de un 
suelo por tiempo unitario. Este conocimiento se requiere para diseñar presas de tierra, para determinar 
la cantidad de filtraciones debajo de estructuras hidráulicas y para desaguar cimentaciones antes y 
después de su construcción. Darcy (1856) propuso la ecuación siguiente (figura 1.9) para calcular 
la velocidad del flujo de agua a través de un suelo: 


v= ki (1.30) 


En esta ecuación, 


v = velocidad de descarga (unidad: cm/s) 
k — permeabilidad hidráulica del suelo (unidad: cm/s) 
i — gradiente hidráulico 


El gradiente hidráulico se define como 


i=— (1.31) 


donde 


Ah = diferencia de carga piezométrica entre las secciones AA y BB 
L = distancia entre las secciones AA y BB 


(Nota: Las secciones AA y BB son perpendiculares a la dirección del flujo.) 
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B de Darcy. 


La ley de Darcy [ecuación (1.30)] es válida para una gran variedad de suelos. Sin embargo, 
con materiales como grava limpia y pedraplenes de graduación abierta, esta ley no funciona de- 
bido a la naturaleza turbulenta del flujo a través de ellos. 

El valor de la permeabilidad hidráulica de los suelos varía en gran medida. En el labora- 
torio se puede determinar por medio de pruebas de permeabilidad con carga constante o carga 
variable. La prueba con carga constante es más adecuada para suelos gruesos. En la tabla 1.9 
se indica el intervalo general de los valores de k de varios suelos. En suelos granulares, el valor 
depende principalmente de la relación de vacíos. En el pasado se propusieron varias ecuaciones 
para relacionar el valor de k con la relación de vacíos en suelos granulares. No obstante, el autor 
recomienda utilizar la ecuación siguiente (también consulte Carrier, 2003): 


(1.32) 


donde 


k — permeabilidad hidráulica 
e — relación de vacíos 


Chapuis (2004) propuso una relación empírica para k en conjunto con la ecuación (1.32) 
como 


e 0.7825 


donde D = tamaño efectivo (mm). 


Tabla 1.9 Intervalo de la permeabilidad hidráulica para varios suelos. 


Permeabilidad 
hidráulica, k 


Tipo de suelo (cm/s) 
Grava media a gruesa Mayor que 107! 
Arena gruesa a fina 107a 10? 
Arena fina, arena limosa 10 ?a 10^? 
Limo, limo arcilloso, arcilla limosa 10 ^a 10-5 


Arcillas 107” o menor 
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La ecuación anterior es válida para arena y grava naturales y uniformes para predecir k que 
se encuentre en el intervalo de 107! a 10? cm/s. Ésta se puede ampliar a arenas arcillosas natura- 
les sin plasticidad. No es válida para materiales triturados o suelos limosos con cierta plasticidad. 

Con base en resultados experimentales de laboratorio, Amer y Awad (1974) propusieron la 
relación siguiente para k en un suelo granular: 


3 


= e 232| Pw 
=35x 4 0.6 2.32 
k=3.5Xx 10 (; - Je DA (2 ) (1.34) 


donde 
k esta en cm/s 


C, = coeficiente de uniformidad 
D,, = tamaño efectivo (mm) 
p,, = densidad del agua (g/cm?) 
1] = viscosidad (g-s/cm?) 
A 20°C, p,, = 1 g/cm? y y = 0.1 X 1074 g-s/cm?. Por lo tanto, 


3 


i 1 
lte 0.1 x 1074 


e 


il «ae @ 


k (cm/sec) = s ( m (1.35) 


Permeabilidad hidráulica de suelos cohesivos 


De acuerdo con observaciones experimentales, Samarasinghe, Huang y Drnevich (1982) sugi- 
rieron que la permeabilidad hidráulica de arcillas normalmente consolidadas se podría obtener 
mediante la ecuación 
e" 
k=C 
le 


(1.36) 
donde C y n son constantes que se deben determinar de manera experimental. 


Algunas otras relaciones empíricas para estimar la permeabilidad hidráulica en suelos 
arcillosos se dan en la tabla 1.10. Sin embargo, se debe tener en cuenta que cualquier relación 


Tabla 1.10 Relaciones empíricas para estimar la permeabilidad hidráulica en un suelo arcilloso. 


Tipo de suelo Fuente Relación? 
Arcilla Mesri y Olson (1971) log k = A' log e + B' 
Taylor (1948) log k = log ky — 2 
C, = 0.5e9 


“ky = permeabilidad hidráulica in situ a una relación de vacíos e, 
k — permeabilidad hidráulica a una relación de vacíos e 
C, — índice del cambio de la permeabilidad hidráulica 
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Figura 1.10 Variación de la relación de vacíos con la permeabilidad 
hidráulica de suelos arcillosos (según Tavenas y colaboradores, 1983). 


empírica de este tipo es para sólo obtener una estimación, ya que la magnitud de k es un paráme- 
tro altamente variable y depende de varios factores. 

Tavenas y colaboradores (1983) también proporcionan una correlación entre la relación de 
vacíos y la permeabilidad hidráulica de un suelo arcilloso. Esta correlación se muestra en la 
figura 1.10. Sin embargo, un punto importante que se debe observar es que en la figura 6.10, 
IP, el índice de plasticidad, y CF, la fracción de tamaño de arcilla en el suelo, están en forma 
fraccional (decimal). 


EERE Filtración en régimen establecido 


En la mayoría de los casos de filtración bajo estructuras hidráulicas, la trayectoria de flujo cam- 
bia de dirección y no es uniforme sobre toda el área. En esos casos, una manera de determinar la tasa 
de filtración es mediante una elaboración gráfica denominada red de flujo, que es un concepto 
basado en la teoría de la continuidad de Laplace. De acuerdo con esta teoría, para una condición 
en régimen de flujo establecido, el flujo en cualquier punto A (figura 1.11) se puede representar 
mediante la ecuación 


wh oh oh 
E zt = 
Ox “oy 


0 (1.37) 


donde 


ko K, k, = permeabilidad hidráulica del suelo en las direcciones x y z, respectivamente 

f carga hidráulica en el punto A (es decir, la carga de agua que un piezómetro colocado 
en A indicaría con el nivel de agua corriente abajo como referencia, como se muestra en 
la figura 1.11) 


Para una condición de flujo bidimensional, como se muestra en la figura 1.11, 


ay 


1.11 Filtración en régimen establecido 29 


Nivel del agua 


y Piezometros 


2 "Capa de suelo 
. permeable: 


Figura 1.11 Filtración en régimen establecido. 


por lo tanto, la ecuación (1.37) adopta la forma 


kit ko = 0 (1.38) 


rh Oh 
+ — = 


0 1.39 
ox? 2 (1.33) 


La ecuación (1.39), a la cual se le refiere como ecuación de Laplace y que es válida para flujo 
confinado, representa dos conjuntos de curvas ortogonales conocidos como líneas de flujo y lí- 
neas equipotenciales. Una red de flujo es una combinación de numerosas líneas equipotenciales 
y líneas de flujo. Una línea de flujo es una trayectoria que una partícula de agua seguirá al viajar 
del lado corriente arriba al lado corriente abajo. Una línea equipotencial es una línea a lo largo de 
la cual el agua, en piezómetros, subiría a la misma elevación. (Consulte la figura 1.11.) 

Al trazar la red de flujo es necesario establecer las condiciones de frontera. Por ejemplo, en la 
figura 1.11, las superficies del terreno en los lados corriente arriba (OO') y corriente abajo (DD') son 
líneas equipotenciales. La base de la presa debajo de la superficie del terreno, O' BCD, es una línea 
de flujo. La parte superior de la superficie de roca, EF, también es una línea de flujo. Una vez que se 
establecen las condiciones de frontera, se traza una cantidad de líneas de flujo y equipotenciales me- 
diante prueba y error tal que todos los elementos en la red tengan la misma relación longitud/ancho 
(L/B). En la mayoría de los casos, L/B se mantiene igual a 1, es decir, los elementos se trazan como 
"cuadrados" curvilíneos. Este método se ilustra por la red de flujo de la figura 1.12. Observe que 
todas las líneas de flujo deben intersecar todas las líneas equipotenciales a ángulos rectos. 

Una vez que se ha trazado la red de flujo, la filtración (en tiempo unitario por longitud uni- 
taria de la estructura) se puede calcular como 


Nr 


= khac 
q “EN y 


n (1.40) 
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1.12 


Nivel del agua 


S / Capa de suelo permeable 
: k, =k, 


X 


Figura 1.12 Red de flujo. 


donde 


N, — nümero de canales de flujo 


N, = número de caídas 
n = relación ancho/longitud de los elementos de flujo en la red de flujo (B/L) 
h 4, diferencia en el nivel de agua entre los lados corriente arriba y corriente abajo 


El espacio entre dos líneas de flujo consecutivas se define como canal de flujo y el espacio entre 
dos líneas equipotenciales consecutivas se denomina caída. En la figura 1.12, N,= 2,N,=7Y 
n = |. Cuando se trazan elementos cuadrados en una red de flujo. 


kh i 
= — 1.41 
q BT ( ) 


Esfuerzo efectivo 


El esfuerzo total en un punto dado en una masa de suelo se puede expresar como 


o=o't+u (1.42) 


donde 


o = esfuerzo total 
ri 


ao’ = esfuerzo efectivo 
u = presión de poro del agua 


El esfuerzo efectivo, g’, es la componente vertical de las fuerzas en puntos de contacto de sólido 
con sólido sobre un área de sección transversal unitaria. Con referencia a la figura 1.13a, en el 
punto A 


gu yh, + Y sara 
u = AV 
donde 


y, — Peso unitario del agua 
Yeat = Peso unitario saturado del suelo 
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h ==" 
A Nivel del agua, Y 
hy ^. + Pesoespecífico=Y.... /.- 2 
> a Nivel de aguas freáticas 2 Agna 

A — = 
à Peso específico X 

2 saturado = y, hy Peso específico 

saturado = Yat 


A 
A 
}«—— x —>| a de N 


a) b) 


Figura 1.13 Cálculo del esfuerzo efectivo. 


Por lo tanto 
i (yh; + Y sar) ~ 79 
aH yh, T ha(Ysa mi Yw) 
= yh, + y'h, (1.43) 
donde y’ = peso unitario efectivo o sumergido del suelo. 
Para el problema en la figura 1.13a, no hubo filtración de agua en el suelo. En la figura 


1.13b se muestra una condición simple en un perfil de suelo en el cual hay filtración ascendente. 
Para este caso, en el punto A, 


o= hiYw + MY sas 
y = 
u = (h; F h, + h)y, 
Entonces, de la ecuación (1.42), 


o” —-0-—-u- (AY. + E) E (hy + hy + h)y, 
= AY sat Yw) hy, = hy hy, 


h 
a’ m ml y h ».) = hy Y 10) (1.44) 
2 


Observe en la ecuación (1.44) que h/h, es el gradiente hidráulico i. Si el gradiente hidráulico es 
muy alto, de manera que y” — iy, resulta cero, el esfuerzo efectivo será cero. En otras palabras, 
no hay esfuerzo de contacto entre las partículas del suelo y la estructura del suelo se romperá. A 
esta situación se le refiere como condición rápida o falla por levantamiento. Por lo tanto, para el 
levantamiento, 


: s y Geel 
tie, USE (1.45) 
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donde ¡,, = gradiente hidráulico crítico 
Para la mayoría de los suelos arenosos, le varía de 0.9 a 1.1, con un promedio cercano a 1. 


Consolidación 


En el campo cuando el esfuerzo sobre una capa de arcilla saturada se incrementa, por ejemplo, 
por la construcción de una cimentación, la presión de poro del agua en la arcilla aumentará. Dado 
que la permeabilidad hidráulica de las arcillas es muy pequeña, se requerirá de determinado tiempo 
para que se disipe el exceso de presión de poro del agua y que el aumento en el esfuerzo se trans- 
fiera al armazón sólido. De acuerdo con la figura 1.14, si Ac es una sobrecarga en la superficie 
del terreno sobre un área muy grande, el incremento en el esfuerzo total a cualquier profundidad de 
la capa de arcilla será igual a Ac. 

Sin embargo, en el tiempo f = 0 (es decir, inmediatamente después de aplicar el esfuerzo), 
el exceso de presión de poro del agua a cualquier profundidad Au será igual a Ac, o 


Au = Ah Y, = Ac (en el tiempo t = 0) 
De aquí que el incremento en el esfuerzo efectivo en el tiempo 1 = 0 será 
Ac' = Ao — Au — 0 


En teoría, en el tiempo t = ©, cuando todo el exceso de presión de poro del agua exceso en la capa 
de arcilla se ha disipado como resultado del drenaje hacia las capas de arena, 


Au =0 (enel tiempo t = c) 


Entonces el incremento en el esfuerzo efectivo en la capa de arcilla es 


Ao' = Ao — Au = Ao — 0 = Ac 


Este incremento gradual en el esfuerzo efectivo en la capa de arcilla ocasionará un asentamiento 
durante un periodo y se le refiere como consolidación. 

Se pueden efectuar pruebas de laboratorio en muestras de arcilla saturada sin alterar (ASTM 
Test Designation D-2435) para determinar el asentamiento por consolidación ocasionado por 
varias cargas incrementales. Las muestras de prueba suelen ser de 63.5 mm de diámetro y 25.4 mm 


Inmediatamente 
después de la carga: 
tiempo 1=0 
zx 


Ah; 


y 


¡Arena `. 


Figura 1.14 Principios de la consolidación. 
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de altura. Las muestras se colocan dentro de un anillo, con una piedra porosa en la parte superior 
y otra en la parte inferior de la muestra (figura 1.15a). Luego se aplica una carga a la muestra de 
manera que el esfuerzo vertical total es igual a ø. Durante 24 horas o más se toman periódica- 
mente lecturas del asentamiento de la muestra. Después, la carga sobre la muestra se duplica y se 
toman más lecturas del asentamiento. En todo momento durante la prueba, la muestra se mantiene 
bajo agua. El procedimiento contináa hasta que se alcance el límite deseado del esfuerzo en la 
muestra de arcilla. 

Con base en las pruebas de laboratorio, se elabora una gráfica que muestre la variación de la 
relación de vacíos e al final de la consolidación contra el esfuerzo vertical efectivo correspondiente 
9”. (En papel semilogarítmico, e se traza en la escala aritmética y a’ en la escala logarítmica.) En la 
figura 1.15b se muestra la naturaleza de la variación de e contra log a’ para una muestra de arcilla. 
Después de que se ha alcanzado la presión de consolidación deseada, la muestra puede descargar- 
se gradualmente, lo que resultará en la expansión de la muestra. En la figura también se muestra 
la variación de la relación de vacíos durante el periodo de descarga. 

A partir de la curva e-log a’ que se muestra en la figura 1.15b, se pueden determinar tres 
parámetros necesarios para calcular el asentamiento en el campo. Éstos son la presión de pre- 
consolidación a’, el índice de compresión (C.) y el indice de expansión (C). Las siguientes son 
descripciones más detalladas de cada uno de los parámetros. 


Medidor 


de carátula Q 
= Carga 


| Nivel del agua 


Piedra porosa 


Anillo 


Muestra de suelo 


Piedra porosa 


e 
oo 
l 


Relación de vacíos, e 
EN 
a 
| 


he 
a 
I 


Figura 1.15 a) Diagrama esque- 
mático de la configuración de la 
prueba de consolidación; b) curva 
Caria T mm e-log g’ para una arcilla suave 
100 400 del este de San Louis, Illinois. 
Presión efectiva, 0” (kN/m?) (Nota: Al final de la consolidación 
b) g —g!.) 


(ez, 74) 


he 
Un 
l 


m 
T 
sc 
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Presion de preconsolidacion 


La presión de preconsolidación, a, es la presión de sobrecarga máxima después de la efectiva 
a la que se ha sometido la muestra de suelo. Se puede determinar utilizando un procedimiento 
gráfico simple propuesto por Casagrande (1936). El procedimiento comprende cinco pasos (con- 
sulte la figura 1.15b): 


a. Determine el punto O en la curva e-log g’ que tenga la curvatura más pronunciada (es decir, 
el radio de curvatura menor). 

. Trace una línea horizontal OA. 

. Trace una línea OB que sea tangente a la curva e-log a’ en O. 

. Trace una línea OC que divida en dos partes iguales el ángulo AOB. 

. Prolongue la parte de la línea recta de la curva e-log g’ hacia atrás hasta intersecar OC. Este 
es el punto D. La presión que corresponde a este punto D es la presión de preconsolidación a’. 


oa. 3 


Los depósitos naturales de suelos pueden estar normalmente consolidados o sobreconsolidados 
(o preconsolidados). Si la presión de sobrecarga efectiva presente a’ = a” es igual a la presión 
de preconsolidación a’ el suelo está normalmente consolidado. Sin embargo, si o; < c, el suelo 
está sobreconsolidado. 

Stas y Kulhawy (1984) correlacionaron la presión de preconsolidación con el índice líquido 
en la forma siguiente: 


, 


A = 10-11-1821) (1.46) 
donde 
p, = presión atmosférica (= 100 kN/m?) 
IL = índice de liquidez 


Kulhawy y Mayne (1990) propusieron una correlación similar basada en el trabajo de Wood 
(1983) como 


a! = ZI (1.47) 


donde a’ = presión de sobrecarga efectiva in situ. 
j ; - y ES 
Nagaraj y Murthy (1985) propusieron una correlación entre o” y la presión de sobrecarga 
efectiva in situ que se puede expresar como 


1.122 — (2) — 0.0463log c? (kN/m) 


eL 


, 2) = 
log a; (KN/m*) 0.188 (1.48) 
donde 
C. = presión de sobrecarga efectiva in situ 
e, = relación de vacíos in situ 
: . . LL(%) 
e, = relación de vacíos en el límite líquido = M G, 


Q 
Il 


gravedad específica de los sólidos del suelo. 
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Índice de compresión 


El fndice de compresión, C,, es la pendiente de la parte de la línea recta (la áltima parte) de la 
curva de carga, o 


ei €5 ei Es €5 

= 1.49 

log o5 — log ci 0, ( ) 
og| , 
91 


donde e, y e, son las relaciones de vacíos al final de la consolidación ante los esfuerzos 
efectivos o| y o}, respectivamente. 

El índice de compresión, según su determinación con la curva e-log a’ en el laboratorio, será 
algo diferente del encontrado en el campo. La razón principal es que el suelo se remoldea a sí mismo 
hasta cierto punto durante la exploración de campo. La naturaleza de la variación de la curva e-log a' 
en el campo para una arcilla normalmente consolidada se muestra en la figura 1.16. La curva, a la 
que se le refiere por lo general como curva virgen de compresión, interseca aproximadamente 
la curva de laboratorio a una relación de vacíos de 0.42e, (Terzaghi y Peck, 1967). Observe que e, 
es la relación de vacíos de la arcilla en el campo. Al conocer los valores de e, y ø’, es fácil trazar 
la curva virgen y calcular su índice de compresión utilizando la ecuación (1.49). 

El valor de C, puede variar ampliamente, dependiendo del suelo. Skempton (1944) dio la 
correlación empírica siguiente para el índice de compresión en el que 


C, = 0.009(LL — 10) (1.50) 


donde LL = límite líquido. 
Además de Skempton, varios otros investigadores también propusieron correlaciones para 
el índice de compresión. Algunas de éstas son las siguientes: 


Rendon-Herrero (1983): 


- iof 1 6 2.38 
C, = 0441G;^ —— (1.51) 


Relación de vacíos, e 


^ 0079. 
ep d3------- 0 [n 
Curva 
ei Cuwa. E virgen de 
de consoli- bendi nae 
dación de t e: 
laboratorio 
E E 
0.4289 P========7-=- q-- 
l 
l 
! _ Presión, 0” Figura 1.16 Trazo de la curva 
I 


g virgen de compresión para una 
escala log 


I 
OT La arcilla consolidada. 
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Nagaraj y Murty (1985): 
C, = 0.2343] =) | 1.52 
= 0. o (1.52) 
Park y Koumoto (2004): 
C, = a (1.53) 
€ 371.747 — 4.275n, ` 
donde n, = porosidad del suelo in situ. 
Wroth y Wood (1978): 
C, = 05G (ae) (1.54) 
e CON 100 ` 
Si en la ecuación (1.54) se utiliza un valor común de G, = 2.7, se obtiene (Kulhawy y Mayne, 1990) 
C. = E 1.55 
e= 74 (1.55) 


Índice de expansión 


El índice de expansión, C, es la pendiente de la parte de descarga de la curva e-log o’. En la 
figura 1.15b, se define como 
€4 a €4 


ba 
05 


Z 2 . m 1 1 A . ., 
En la mayoría de los casos, el valor del índice de expansión es de ; a 5 del índice de compresión. 
Los siguientes son algunos valores representativos de C/C, para depósitos naturales de suelos: 


C, = (1.56) 


Descripción del suelo C./C; 
Arcilla azul de Boston 0.24-0.33 
Arcilla de Chicago 0.15-0.3 
Arcilla de Nueva Orleans 0.15-0.28 
Arcilla de St. Lawrence 0.05-0.1 


Al indice de expansión también se le refiere como indice de recompresión. 

La determinación del índice de expansión es importante en la estimación del asentamiento 
por consolidación de arcillas sobreconsolidadas. En el campo, dependiendo del incremento de 
presión, una arcilla sobreconsolidada seguirá una trayectoria abc en la curva e-log a’, como se 
muestra en la figura 1.17. Observe que el punto a, con coordenadas o’ y e,, corresponde a las 
condiciones de campo antes de cualquier incremento en la presión. El punto b corresponde a la 
presión de preconsolidación (o) de la arcilla. La linea ab es aproximadamente paralela a la curva 
de descarga cd en el laboratorio (Schmertmann, 1953). De aquí, si se conocen e, Ta a”, C. y C, 
es fácil trazar la curva de consolidación de campo. 

Utilizando el modelo Cam-clay modificado y la ecuación (1.54), Kulhawy y Mayne (1990) 
demostraron que 
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Relación ^ Pendiente 


de vacíos, e C, ol. 
^ a 
eo 3----- 
b 
N Curva 
n virgen de 
C " compresión, 
ee ee \ Pendiente C, 
consolidación 


de laboratorio 


0.42 eg +----+->------> 


Presión, o’ Figura 1.17 Trazo de la curva de consolidación 
(escala log) de campo para una arcilla sobreconsolidada. 


ga T% 1.57 
57 370 (1. ) 


Comparando las ecuaciones (1.55) y (1.57), se obtiene 


1 
C, = Co (1.58) 


1.14 Calculo del asentamiento por consolidacion primario 


El asentamiento por consolidación primario unidimensional (ocasionado por una carga adicional) 
de una capa de arcilla (figura 1.18) con espesor H, se calcula con 


S. = H, (1.59) 


Presión agregada = Ao 


. ' Nivel de agua fredtica ” 


SaL A ae sete re 


Presión 
ADU E efectiva 
promedio 
antes de la 
aplicación 
de la carga 


2 Figura 1.18 Cálculo del asentamiento unidimensional. 
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1.15 


donde 


S, = asentamiento por consolidación primario 
Ae = cambio total de la relación de vacíos ocasionada por la aplicación de carga adicional 
e, = relación de vacíos de la arcilla antes de la aplicación de la carga 


Para arcilla normalmente consolidada (es decir, a” = a”) 


y + A F 
Ae = C log (1.60) 


[^ 


donde 


c, = esfuerzo vertical efectivo promedio sobre la capa de arcilla 
Ao’ = Ad (es decir, presión agregada) 


Ahora, al combinar las ecuaciones (1.59) y (1.60) se obtiene 


(C lal, a, + Ao’ 


S. = 1 1.61 
^ 1+e, E a en 
Para arcilla sobreconsolidada con o’ + Ag" <a", 
a, + Ac” 
Ae = C, log : (1.62) 
A] combinar las ecuaciones (1.59) y (1.62) se obtiene 
s CH j Q7. sp ANS (1.63) 
* le "s al i 
Para arcilla sobreconsolidada, si c, < a. < e + Ao”, entonces 
on a, + Ac” 
Ae = Ae, + Ae, = C, log— + C, log-——,— (1.64) 
To [4 
Ahora, al combinar las ecuaciones (1.59) y (1.62) da 
E Cdl ^ m (C lal, i Qu. ar Ao" (1.65) 
CET Te Go Ilse ue a. 


Rapidez de consolidación 


En la sección 1.13 (consulte la figura 1.14), se mostró que la consolidación es el resultado de la 
disipación gradual de la presión de poro del agua de una capa de arcilla. La disipación de la pre- 
sión de poro del agua, a su vez, incrementa el esfuerzo efectivo, lo que induce los asentamientos. 
De aquí que para estimar el grado de consolidación de una capa de arcilla en un cierto tiempo t 
después de aplicar una carga, se necesita conocer la rapidez de disipación del exceso de presión 
de poro del agua. 
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£ Nivel de agua 


freática > Au 


y 2=2H 


V Arena ` 


t=t, 
T,=T,a) Figura 1.19 a) Deducción de la 
ecuación (1.68); b) naturaleza de 
la variación de Au con el tiempo. 


En la figura 1.19 se muestra un estrato de arcilla de espesor H, que tiene capas de arena al- 
tamente permeables en sus partes superior e inferior. Aquí, el exceso de presión de poro del agua 
en cualquier punto A y a cualquier tiempo t después de aplicar la carga es Au = (Ah)y,,. Para 
una condición de drenaje vertical (es decir, sólo en la dirección de z) desde el estrato de arcilla, 
Terzaghi dedujo la ecuación diferencial 


9(Au) _ C 9? (Au) 


l. 
3: v ag (1.66) 
donde C, = coeficiente de consolidación, definido por 
k k 
C, = = 1.67 
May Ae SE 


AM 


en la cual 


k = permeabilidad hidráulica de la arcilla 
Ae = cambio total de la relación de vacíos ocasionada por un incremento en el esfuerzo efectivo 
de Ac" 
e „ ^ relación de vacíos promedio durante la consolidación 
m, = coeficiente de compresibilidad volumétrica = Ae/[Ac"(1 + e, )] 


La ecuación (1.66) se puede manipular para obtener Au como una función del tiempo f con las 
condiciones de frontera siguientes: 


1. Como se tienen estratos de arena altamente permeable ubicados en z = 0 y z = H., el exceso 
de presión de poro del agua desarrollado en la arcilla en esos puntos se disipará de inmediato. 
Por consiguiente, 


Au=0 en z=0 


Au=0 en z=H,=2H 


donde H = longitud de la trayectoria máxima de drenaje (debido a una condición de dre- 
naje doble, es decir, arriba y abajo de la arcilla). 
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2. En el tiempo ¢ = 0, Au = Au, = exceso inicial de presión de poro del agua después de aplicar 
la carga. Con las condiciones de frontera anteriores, la ecuación (1.66) da 


"eO | 2( Auo) Gal -MT 
Au = sen e v 1.68 
2j M H Tem 


donde 


M = [Qm + 1)a]/2 

m = unentero = 1,2,... 

T, = factor de tiempo adimensional = (C,t)/H? (1.69) 
e = base de los logaritmos neperianos 


El valor de Au para varios profundidades (es decir, de z = 0 a z = 2H) en cualquier tiempo dado 
t (y, por lo tanto, 7,) se puede calcular de la ecuación (1.68). La naturaleza de esta variación de 
Au se muestra en las figuras 1.20a y b. En la figura 1.20c se muestra la variación de Au/Au, con 
T, y H/H, utilizando las ecuaciones (1.68) y (1.69). 

El grado de consolidación promedio de la capa de arcilla se puede definir como 


Sew) 
==> (1.70) 
más) 
donde 
Sv = asentamiento de una capa de arcilla en el tiempo 1 después de aplicar la carga 
.,. = asentamiento por consolidación máximo que puede experimentar la arcilla ante una 


c(máx) 
carga dada 
Si la distribución de la presión inicial de poro del agua (Au,) es constante con la profundi- 
dad, como se muestra en la figura 1.20a, el grado de consolidación promedio también se puede 
expresar como 


2H 2H 
S | (Auo)dz — | (Au)dz 
c(t) 


0 0 


U= ue = aH (1.71) 
| (Aug)dz 
0 

o 
2H 2H 
(Aw)2H - | (Au) dz | (Au)dz 
- 0 E 0 
a (Aug)2H i 2H (Auo) oe) 


Ahora, al combinar las ecuaciones (1.68) y (1.72), se obtiene 


Se scr ; 
Ne s( je (1.73) 


M c(máx) m=0 


La variación de U con T, se puede calcular con la ecuación (1.73) y está trazada en la figura 
1.21. Observe que la ecuación (1.73) y, por consiguiente, la figura 1.21 también son válidas cuando 
un estrato impermeable se ubica abajo de la capa de arcilla (figura 1.20). En ese caso, la disipación 
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Capa altamente Capa altamente 


eae Ciro | REECE Miso 
N 
X 
Aug = 
1 
|constante | 
con la 
- profun- 4 
didad 
7 
Y ü . Ss 
Capa altamente : Capa 
permeable (arena) impermeable 
a) b) 


2.0 


1.5 


z| 1.0 


0.5 


T T T T T T T T 
0 01 02 03 04 05 06 07 08 09 1.0 
Exceso de presión de poro del agua, Au 
Exceso de presión inicial de poro del agua, Aug 


c) 
Figura 1.20 Condición de drenaje para la consolidación: a) drenaje en dos sentidos; b) drenaje en un 
sentido; c) gráfica de Au/Au, con T, y H/H. 


del exceso de la presión de poro del agua puede tener lugar sólo en una dirección. Entonces la 
longitud de la trayectoria máxima de drenaje es igual a H = H.. 
La variación de T, con U que se muestra en la figura 1.21 también se puede aproximar por 


a (U% V? 
T, = al zæ) (para U = 0 a 60%) (1.74) 


T, = 1.781 — 0.933 log (100 — U%) (para U > 60%) (1.75) 


42 


Capitulo 1: Propiedades geotécnicas del suelo 


j«— — — Ec (1.74) >| Ec (1.75) ——> 

1.0 4 F 
PU E 
E Eu, 
= Arena Au = constante 
= 044 F 
e 
m 

0.2 4 L 

0 


0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 
Grado de consolidación promedio, U (%) 


Figura 1.21 Gráfica del factor tiempo contra el grado de consolidación promedio (Au, — constante). 


En la tabla 1.11 se da la variación de T, con U con base en las ecuaciones (1.74) y (1.75). 
Sivaram y Swamee (1977) proporcionan la ecuación siguiente para U variando de 0 a 100%: 


U% (47,/7)"° 
100 [1 + (47,/m)?*p? ix 
o 
2 
r, = (ri (U%/100) aa 


[1 = (U95/100)55]957 


Las ecuaciones (1.76) y (1.77) dan un error en T, de menos de 1% para 0% — U < 90% y de 
menos de 3% para 9096 < U « 100%. 


Tabla 1.11 Variación de T, con U. 


U (%) T, U (96) T, U (96) T, U (%) T, 


0 0 26 0.0531 32 0.212 78 0.529 
1 0.00008 27 0.0572 53 0.221 79 0.547 
2 0.0003 28 0.0615 54 0.230 80 0.567 
3 0.00071 29 0.0660 55 0.239 81 0.588 
4 0.00126 30 0.0707 56 0.248 82 0.610 
5 0.00196 31 0.0754 57 0.257 83 0.633 
6 0.00283 32 0.0803 58 0.267 84 0.658 
7 0.00385 33 0.0855 59 0.276 85 0.684 
8 0.00502 34 0.0907 60 0.286 86 0.712 
9 0.00636 35 0.0962 61 0.297 87 0.742 
10 0.00785 36 0.102 62 0.307 88 0.774 
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Tabla 1.11 (Continuación) 


U (96) T, U (95) T U (%) Ty U (%) T, 


11 0.0095 37 0.107 63 0.318 89 0.809 
12 0.0113 38 0.113 64 0.329 90 0.848 
13 0.0133 39 0.119 65 0.304 91 0.891 
14 0.0154 40 0.126 66 0.352 92 0.938 
15 0.0177 4] 0.132 67 0.364 93 0.993 
16 0.0201 42 0.138 68 0.377 94 1.055 
17 0.0227 43 0.145 69 0.390 95 1.129 
18 0.0254 44 0.152 70 0.403 96 1.219 
19 0.0283 45 0.159 71 0.417 97 1.336 
20 0.0314 46 0.166 72 0.431 98 1.500 
21 0.0346 47 0.173 73 0.446 99 1.781 
22 0.0380 48 0.181 74 0.461 100 00 

23 0.0415 49 0.188 75 0.477 

24 0.0452 S0 0.197 76 0.493 

25 0.0491 51 0.204 77 0.511 


Ejemplo 1.9 


De una prueba de consolidación de laboratorio en una arcilla normalmente consolidada se 
obtuvieron los resultados siguientes: 


Relación de vacíos al final 


Carga, Ao’ (kN/m?) de la consolidación, e 
140 0.92 
212 0.86 


La muestra probada tenía 25.4 mm de espesor y se drenó en los dos lados. El tiempo requerido 
para que la muestra alcanzara 50% de consolidación fue de 4.5 min. 

Una capa similar de arcilla en el campo de 2.8 m de espesor y drenada en los dos lados, 
se sometió a un incremento similar en la presión efectiva promedio (es decir, o = 140 kN/m? 
y ay + Ao’ = 212 kN/m?). Determine: 


a. El asentamiento por consolidación máximo esperado en el campo. 

b. El tiempo requerido para que el asentamiento total en el campo alcance 40 mm. (Su- 
ponga un incremento inicial uniforme del exceso de presión de poro del agua con la 
profundidad.) 


Solución 
Parte a 


Para una arcilla normalmente consolidada [ecuación (1.49)], 


092 0:86 
C2 See = 0,333 
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De la ecuación (1.61), 


CH, + Ao’  (0.333)(2.8) 212 
T CUBES ONO LATET EE TET 


Se = g 
1 + " 1 4 0.92 140 


Parte b 
De la ecuación (1.70), el grado de consolidación promedio es 


Seo 40 
Saray SS 


Ü = (100) = 45.7% 


El coeficiente de consolidación, C,, se puede calcular a partir de la prueba de laboratorio. 
De la ecuación (1.69), 


($71 
T, = T? 


Para 50% de consolidación (figura 1.21), T, = 0.197, t = 4.5 min y H = H /2 = 12.7 mm, 
por lo tanto 


H? (0197) (12.7)? 
t 4.5 


E. = Tan = 7.061 mm?/min 


De nuevo, para la consolidación en campo, U = 45.7%. De la ecuación (1.74) 


2 2 
a m | U% Beis AST — 
4 \ 100 4 \ 100 


Pero 


SI 


2.8 X 1000 
0.1644 —— — — 
T ( 2 ) 


p= = = 45 523 min = 31.6 dí. 
C, 7.061 5 523 min — 31.6 días E 


1.16 | Grado de consolidación ante carga de rampa 


En las relaciones deducidas en la sección 1.15 para el grado de consolidación promedio, se supone 
que la sobrecarga por área unitaria (Ag) se aplica de manera instantánea en el tiempo t = 0. Sin 
embargo, en la mayoría de las situaciones prácticas, Ag aumenta gradualmente con el tiempo 
hasta un valor máximo y permanece constante después. En la figura 1.22 se muestra Ag aumen- 
tando linealmente con el tiempo (f) hasta un máximo en el tiempo f, (una condición denominada 
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a) 
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l 
l 
l Ao 
l 
l 
te Tiempo, t Figura 1.22 Consolidación unidimensional debida a una carga 
b) de rampa única 


carga de rampa). Para t = t, la magnitud de Ao permanece constante. Olson (1977) consideró 
este fenómeno y presentó el grado de consolidación promedio, U, en la forma siguiente: 


Para T,= Ts 
T, 9 me] 5 
1 1 MT, 1.7 
y para T, < T., 
» m=% 1 " " 
U=1 Y — [exp(M°T,) = 1Jexp(-M°T,) (1.79) 
T. m=0 M 


donde m, M y T, tienen la misma definición que en la ecuación (1.68) y donde 


Te (1.80) 


En la figura 1.23 se muestra la variación de U con T, para varios valores de T', con base en 
la solución dada por las ecuaciones (1.78) y (1.79). 
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Figura 1.23 Solución de la carga de rampa de Olson: gráfica de U contra T, (ecuaciones 1.78 y 1.79). 


Ejemplo 1.10 


En el ejemplo 1.9, parte b), si el incremento en Ac hubiera sido de la manera que se muestra en 
la figura 1.24, calcule el asentamiento del estrato de arcilla en el tiempo 1 = 31.6 dias después 
del inicio de la sobrecarga. 


Solución 
De la parte b) del ejemplo 1.9, C, = 7.061 mm?/min. De la ecuación (1.80), 


Cot. — (7.061 mm?/min) (15 X 24 X 60 min) 


- = 0.0778 
H D : 
a X 1000 mm 


T, 


72 kN/m? 


> 
te = 15 días Tiempo,t Figura 1.24 Carga de rampa. 
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Ademas, 
C,t (7.061 mm?/min) (31.6 X 24 X 60 min) 


H? 2.8 a 


De la figura 1.23, para T, = 0.164 y T, = 0.0778, el valor de U es casi 36%. Por tanto, 


T = 0.164 


S, 1642) 7 Some (0-36) = (87-5)(0.36) = 31.5 mm " 


Resistencia al corte 


La resistencia al corte de un suelo, definida en términos del esfuerzo efectivo, es 
s=c'+o'tand'’ (1.81) 


donde 


o' = esfuerzo normal efectivo en el plano de corte 
' = resistencia no drenada, o cohesión aparente 
$' = ángulo de fricción por esfuerzo efectivo 


^ 
Il 


A la ecuación (1.81) se le refiere como criterio de falla de Mohr-Coulomb. El valor de c' 
para arenas y arcillas normalmente consolidadas es igual a cero. Para arcillas sobreconsoli- 
dadas, c' > 0. 

Para la mayoría del trabajo cotidiano, los parámetros de la resistencia al corte de un suelo 
(es decir, c' y $') se determinan mediante dos pruebas estándar de laboratorio: la prueba de corte 
directo y la prueba triaxial. 


Prueba de corte directo 


La arena seca se puede probar de manera conveniente por medio de las pruebas de corte directo. La 
arena se coloca en una caja de corte que está dividida en dos mitades (figura 1.25a). Primero se 
aplica una carga normal a la muestra. Luego se aplica una fuerza cortante a la parte superior de la 
caja de corte para causar la falla en la arena. Los esfuerzos normal y cortante a la falla son 


donde A — área del plano de falla en el suelo, es decir, el área de la sección transversal de la caja 
de corte. 
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Figura 1.25 Prueba de corte directo en arena: a) diagrama esquemático del equipo 
de prueba; b) gráfica de los resultados de la prueba para obtener el ángulo de fricción. 


Se pueden efectuar varias pruebas de este tipo variando la carga normal. El ángulo de fric- 
ción de la arena se puede determinar elaborando una gráfica de s contra o’ (= c para arena seca), 


como se muestra en la figura 1.25b, o 
5 
= m (3) (1.82) 
o 


Para arenas, el ángulo de fricción suele variar de 26° a 45°, aumentando con la densidad 
relativa de compactación. En la tabla 1.12 se muestra un intervalo general del ángulo de fricción, 
¢’, para arenas. 

En 1970, Brinch Hansen (consulte Hansbo, 1975 y Thinh, 2001) proporcionó la correlación 
siguiente para $' de suelos granulares. 


d (grados) = 26° + 10D, + 0.4C, + 1.6 log (D) (1.83) 


donde 


D, = densidad relativa (fracción) 
C, — coeficiente de uniformidad 


D, = tamaño medio del grano, en mm (es decir, el diámetro a través del cual pasa 50% del suelo) 


Tabla 1.12 Relación entre la densidad relativa y el ángulo de fricción de suelos cohesivos. 


Densidad . 
relativa Angulo de fricción, 
Estado del empaquetamiento (96) $' (grados) 
Muy suelto < 20 < 30 
Suelto 20-40 30-35 
Compacto 40-60 35-40 
Denso 60-80 40-45 


Muy denso > 80 > 45 
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Teferra (1975) sugirió la correlación empirica siguiente basada en una gran base de datos: 


A 1 
d = tan! 1.84 
$ (grados) = tan (s) (1.84) 
donde 
e — relación de vacíos 

E Dss 
a = 2.101 + 0.097| — (1.85) 

D; 
b — 0.845 — 0.398a (1.86) 


Ds; y D,, = diámetros a través de los cuales, respectivamente, pasa 85% y 15% de suelo. 
Thinh (2001) sugirió que la ecuación (1.84) proporciona una mejor correlación para q” 
comparada con la ecuación (1.83). 


Pruebas triaxiales 


Las pruebas de compresión triaxial se pueden realizar en arenas y arcillas. En la figura 1.26a se mues- 
tra un diagrama esquemático de la configuración de la prueba triaxial. En esencia, la prueba 
consiste en colocar una muestra de suelo confinada por una membrana de caucho en una cámara 
de lucita y luego se aplica una presión de confinamiento (c,) alrededor de la muestra mediante un 
fluido en la cámara (por lo general, agua o glicerina). También se puede aplicar un esfuerzo agregado 
(Ao) a la muestra en la dirección axial para causar la falla (Ao: = Ao, a la falla). Puede permitirse el 
drenaje de la muestra o detenerse, dependiendo de la condición de la prueba. Para arcillas, se pueden 


efectuar tres tipos de pruebas con el equipo triaxial (consulte la figura 1.27): 


1. Prueba consolidada drenada (prueba CD) 
2. Prueba consolidada no drenada (prueba CU) 
3. Prueba no consolidada no drenada (prueba UU) 


Pruebas consolidadas drenadas: 


Paso 1. Se aplica presión a la cámara c',. Se permite el drenaje completo, tal que la presión 
de poro del agua (u = uj) desarrollada es cero. 

Paso 2. Se aplica un esfuerzo desviador Ac lentamente. Se permite el drenaje, tal que la 
presión de poro del agua (u = u) desarrollada mediante la aplicación de Ao es 
cero. En la falla, Ao = Aag la presión total de poro del agua Up = Uy + Uy = 0. 


Por lo tanto, para las pruebas consolidadas drenadas, a la falla, 


Esfuerzo efectivo principal mayor = o, + Ao, =0,=065 


Esfuerzo efectivo principal menor = O, = 0% 


1 


Al cambiar c, permite que se efectúen varias pruebas de este tipo en varias muestras de arcilla. 
Ahora se pueden determinar los parámetros de la resistencia cortante (c' y €”) trazando el círculo 
de Mohr a la falla, como se muestra en la figura 1.26b y trazando una línea tangente común a los 
círculos de Mohr. Esta es la envolvente de falla de Mohr-Coulomb. (Nota: Para arcilla normal- 
mente consolidada, c’ = 0). A la falla, 


0i = 0% [as 3 £) Dan (4s + £) (1.87) 
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c) 
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d) 
Figura 1.26 Prueba triaxial. 


> 
Esfuerzo normal 
(total), o 
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Figura 1.27 Secuencia de aplicación del esfuerzo en una prueba triaxial. 


Pruebas consolidadas no drenadas: 


Paso 1. Se aplica presión a la cámara c',. Se permite el drenaje completo, tal que la presión 
de poro del agua (u = uj) es cero. 

Paso 2. Se aplica un esfuerzo desviador Ac. No se permite el drenaje, tal que la presión de 
poro del agua u = u, # 0. A la falla, Ao = Aag la presión de poro del agua 


u,—uytu,—Ü0 tu 


$ «fy 
De aquí, a la falla, 


Esfuerzo total principal mayor = o, + Ac, =o 
Esfuerzo total principal menor = c, , 
Esfuerzo efectivo principal mayor = (o, + Ag) — Uy = a 


Esfuerzo efectivo principal menor = dr, — Uy =a, 


Al cambiar g, permite que se efectúen pruebas múltiples de este tipo en varias muestras de 
suelo. Ahora se pueden trazar los circulos de Mohr del esfuerzo total a la falla, como se muestra 
en la figura 1.26c, y luego se puede trazar una línea tangente común para definir la envolvente de 
falla. Esta envolvente de falla por esfuerzo total se define por la ecuación: 


1 


s=ctotand (1.88) 


donde c y œ son la cohesión consolidada no drenada y el ángulo de fricción, respectivamente. 
(Nota: c ~ 0 para arcillas normalmente consolidadas.) 

De manera similar, se pueden trazar los círculos de Mohr del esfuerzo efectivo para de- 
terminar la envolvente de falla por esfuerzo efectivo (figura 1.26c), lo que satisface la relación 
expresada en la ecuación (1.81). 

Pruebas no consolidadas no drenadas: 


Paso 1. Se aplica presión a la cámara ø.. No se permite el drenaje, tal que la presión de 
poro del agua (u = uj) desarrollada mediante la aplicación de c', no es cero. 
Paso 2. Se aplica un esfuerzo desviador Aa. No se permite el drenaje (u = u, 4 0). A la 


falla, Ao = Aa, la presión de poro del agua u, = ug + u 


f «fy 


Para pruebas triaxiales no consolidadas no drenadas, 


Esfuerzo total principal mayor = o, + Ao =o 


"a f : 
Esfuerzo total principal menor = c, 
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Ahora se puede trazar el circulo de Mohr por esfuerzo total a la falla, como se muestra en la 
figura 1.26d. Para arcillas saturadas, el valor de c, — a, = Ag „es una constante, sin importar 
la presión de confinación en la cámara g, (también se muestra en la figura 1.26d). La tangente 
para estos círculos de Mohr será una línea horizontal, denominada condición $ = 0. La resisten- 
cia cortante para esta condición es 


= A 1. 
S=C, 5 (1.89) 


donde c, = cohesión no drenada (o resistencia cortante no drenada). 
La presión de poro desarrollada en la muestra de suelo durante la prueba triaxial no conso- 
lidada no drenada es 


U = us tu, (1.90) 

La presión de poro u, es la contribución de la presión hidrostática en la cámara c',. Por consi- 
guiente, 

ug = Bo, (1.91) 


donde B = parámetro de la presión de poro de Skempton. 
De manera similar, el parámetro de poro u, es el resultado del esfuerzo axial agregado Ac, 
por lo tanto, 


u, = AAo (1.92) 


donde A = parámetro de la presión de poro de Skempton. 
Sin embargo, 


Ag =o =0, (1.93) 
A] combinar las ecuaciones (1.90), (1.91), (1.92) y (1.93) se obtiene 
u = ug + u; = Bo, + Alo, — 93) (1.94) 


El parámetro de la presión de poro del agua B en suelos saturados es aproximadamente igual a 1, 
por lo tanto, 


El valor del parámetro de la presión de poro del agua A a la falla variará con el tipo de suelo. El 
siguiente es un intervalo general de valores de A a la falla para varios tipos de suelos arcillosos 
encontrados en la naturaleza: 


Tipo de suelo Aa la falla 
Arcillas arenosas 0.5-0.7 
Arcillas normalmente consolidadas 0.5-1 
Arcillas sobreconsolidadas —0.5-0 


MIES Prueba de compresión simple 


La prueba de compresión simple (figura 1.28a) es un tipo especial de prueba triaxial no consoli- 
dada no drenada, en la que la presión de confinación c, = 0, como se muestra en la figura 1.28b. 
En esta prueba, se aplica un esfuerzo axial Ac a la muestra para ocasionar su falla (es decir, 


1.18 Prueba de compresión simple 53 


Ag 
a) 
Resistencia 
Esfuerzo a compresión 
cortante simple, q, 
Cu 
| Esfuerzo Grado 
> normal > de 
mu a, = Ac, total saturación 
= qu 
b) c) 


Figura 1.28 Prueba de compresión simple: a) muestra de suelo; b) círculo de Mohr para la 
prueba; c) variación de q, con el grado de saturación. 


Ao = Ao p El círculo de Mohr correspondiente se muestra en la figura 1.28b. Observe que, para 
este caso, 


Esfuerzo total principal mayor = Ac ;74 
Esfuerzo total principal menor = 0 ` 


u 


Al esfuerzo axial a la falla, Ao, = q, se le refiere por lo general como resistencia a la 
compresión simple. La resistencia cortante de arcillas saturadas ante esta condición (p = 0), de 
la ecuación (1.81), es 


s= => (1.96) 


La resistencia a la compresión simple se puede utilizar como un indicador de la consistencia de 
las arcillas. 

Las pruebas de compresión simples se efectúan en ocasiones en suelos no saturados. Con 
la relación de vacíos de una muestra de suelo que permanece constante, la resistencia a la com- 
presión simple disminuye rápidamente con el grado de saturación (figura 1.28c). 
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Comentarios sobre el ángulo de fricción, q” 


Ángulo de fricción por esfuerzo efectivo de suelos granulares 


En general, la prueba de corte directo produce un ángulo de fricción mayor comparado con el 
obtenido mediante la prueba triaxial. Además, observe que la envolvente de falla para un suelo 
dado es curva en realidad. El criterio de falla de Mohr-Coulomb definido por la ecuación (1.81) 
sólo es una aproximación. Debido a la naturaleza curva de la envolvente de falla, un suelo proba- 
do a un esfuerzo normal mayor producirá un valor menor de $'. Un ejemplo de esta relación se 
muestra en la figura 1.29, que es una gráfica de $' contra la relación de vacíos e para arena del 
Chattachoochee River cerca de Atlanta, Georgia (Vesic, 1963). Los ángulos de fricción que se 
muestran se obtuvieron de pruebas triaxiales. Observe que, para un valor dado de e, la magnitud 
de $' es de aproximadamente 4 a 5° menor cuando la presión de confinamiento c; es mayor que 
aproximadamente 70 kN/m?, comparada a la que se tiene cuando a, < 70 kN/m?. 


Ángulo de fricción por esfuerzo efectivo de suelos cohesivos 


En la figura 1.30 se muestra la variación del ángulo de fricción por esfuerzo efectivo, $', para 
varias arcillas normalmente consolidadas (Bjerrum y Simons, 1960; Kenney, 1959). En la figura 
se puede observar que, en general, el ángulo de fricción $' disminuye al aumentar el índice de 
plasticidad. El valor de ' disminuye por lo general de aproximadamente 37 a 38° con un índice 
de plasticidad de aproximadamente 10 a 25? o menos con un índice de plasticidad de aproximada- 
mente 100. El ángulo de fricción consolidado no drenado (4) de arcillas saturadas normalmente 
consolidadas varia por lo general de 5 a 20°. 


45 - 


6 muestras 


e tan $' =0.68 [c < 70 kN/m?] 


404 8 
muestras 


5 muestras 


10 muestrasx | 7 muestras 


Angulo de fricción por esfuerzo efectivo, ' (grados) 


354 
7 muestras 
e tan $' = 0.59 [70 kN/m?] 
«05 < 550 kN/m? 
30 T T T T T 1 
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Relación de vacíos, e 


Figura 1.29 Variación del ángulo de fricción $' con la relación de vacíos para arena del Chattachoochee 
River (segtin Vesic, 1963) (De Vesic, A. B., Bearing Capacity of Deep Foundations in Sand. En Highway 
Research Record 39, Highway Research Board, National Research Council, Washington, D.C., 1963, 
Figura 11, p. 123. Reproducida con permiso del Transportation Research Board). 
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Índice de plasticidad (96) 


Figura 1.30 Variación del sen $' con el índice de plasticidad (IP) para 
varias arcillas normalmente consolidadas. 


La prueba triaxial consolidada drenada se describió en la sección 1.17. En la figura 1.31 se 
muestra un diagrama esquemático de una gráfica de Ao contra la deformación unitaria axial en 
una prueba triaxial drenada para una arcilla. En la falla, para esta prueba, Ao = Aoc ,. Sin embar- 
go, a una deformación unitaria axial grande (es decir, la condición de resistencia última), se tiene 
la relación siguiente: 


1 1 i , = 
Esfuerzo principal mayor: o cip 7 o, + AO 


Esfuerzo principal menor: Cap = T3 


A la falla (es decir, resistencia pico), la relación entre o; y c, está dada por la ecuación (1.87). 
Sin embargo, para la resistencia ültima, se puede demostrar que 


erigi = asta? (4s + 2) (1.97) 


donde ¢’ = ángulo de fricción por esfuerzo efectivo residual. 

En la figura 1.32 se muestra la naturaleza general de las envolventes de falla a resistencia 
pico y resistencia última (o resistencia residual). La resistencia cortante residual de las arcillas 
es importante en la evaluación de la estabilidad a largo plazo de pendientes nuevas y existentes 
y en el diseño de medidas correctivas. Los ángulos de fricción residuales por esfuerzo efectivo 
9. de arcillas pueden ser considerablemente menores que el ángulo de fricción pico por esfuerzo 
efectivo q”. En la investigación pasada se demostró que la fracción de arcilla (es decir, el 


Esfuerzo 
desviador, Ag 


<— AS sn 


Figura 1.31 Gráfica del esfuerzo 
desviador contra la deformación unitaria 
Deformación unitaria axial, e axial para una prueba triaxial drenada. 


©, = 03 = constante 
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Figura 1.32 Envolventes de la resistencia pico y residual para arcillas. 


porcentaje más fino que 2 micras) presente en un suelo dado, FA, y la mineralogía de arcilla son 
dos factores importantes que controlan $'. El siguiente es un resumen de los efectos de FA en $'. 


1. Si FA es menor que aproximadamente 15%, entonces $ es mayor que aproximadamente 25°. 

2. Para FA > que aproximadamente 50%, $ está gobernada por completo por el deslizamiento 
de los minerales de la arcilla y puede estar en el intervalo de aproximadamente 10 a 15°. 

3. Para caolinita, ilita y montmorilonita, q” es aproximadamente de 15, 10 y 5°, respectiva- 
mente. 


Para ilustrar estos hechos en la figura 1.33 se muestra la variación de $ con FA para varios suelos 
(Skempton, 1985). 
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Figura 1.33 Variación de ¢/ con FA (Nota: p, = presión atmosférica). 
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Correlaciones para la resistencia cortante no drenada, C, 


Se pueden observar varias relaciones empíricas entre c, y la presión de sobrecarga efectiva (a; ) 
en el campo. Algunas de estas relaciones se resumen en la tabla 1.13. 


Tabla 1.13 Ecuaciones empíricas relacionadas con c, y og. 


Referencia Relación Comentarios 
Cu(vsT) s : 
Skempton (1957) — = 0.11 + 0.00037 (IP) Para arcilla normalmente consolidada. 
To 


IP = índice de plasticidad (%) 
Cywvst) = resistencia cortante no 
drenada de la prueba de corte con veleta 


Cu(vsT 
Chandler (1988) F Le 0.11 + 0.0037 (IP) Se puede utilizar en suelo sobrecon- 
c solidado; precisión +25%; no válida 
a. = presión de preconsolidación para arcillas sensitivas y fisuradas. 
c 
Jamiolkowski y cols. (1985) — = 0.23 + 0.04 Para arcillas ligeramente consolidadas. 
Cu 
Mesri (1989) — = 0.22 
90 
; , u IP%\°° : , 
Bjerrum y Simons (1960) — = 0.45 100 Arcilla normalmente consolidada. 
To 
para IP > 50% 
Cu . . 
— = 0.118 (IL)°" Arcilla normalmente consolidada. 
T 


0 


para IL = indice liquido > 0.5 


A 
" 
To? sobreconsolidada 


Ladd y cols. (1977) = OCR?* 


Cy 
" 
T 0/ normalmente consolidada 


OCR = relación de sobreconsolidación = o7/ag 


Sensitividad 


Para muchos suelos arcillosos naturalmente depositados, la resistencia a la compresión simple es 
mucho menor cuando los suelos se prueban después de ser remoldeados sin ningún cambio en el 
contenido de humedad. Esta propiedad del suelo arcilloso se denomina sensitividad. El grado de 
sensitividad es la relación de la resistencia a la compresión simple en un estado sin alterar a la 
correspondiente en un estado remoldeado, o 


Au(inalterado 
ie EA (1.98) 


Qu(remoldeado) 
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La relación de sensitividad de la mayoría de las arcillas varía de aproximadamente 1 a 8; 


sin embargo, los depósitos marinos de arcilla altamente floculenta pueden tener relaciones que 
varían de aproximadamente 10 a 80. Algunas arcillas se vuelven líquidos viscosos al remoldearlas 
y se les refiere como arcillas “rápidas.” La pérdida de resistencia de los suelos arcillosos por su 
remoldeo se debe principalmente a la destrucción de la estructura de las partículas de arcilla que se 
desarrolló durante el proceso de sedimentación original. 


Li 


1.2 


1.3 


1.4 


1.5 


1.6 


i 


1.8 


Un suelo hámedo tiene una relación de vacíos de 0.65. El contenido de humedad del suelo 
es de 14% y G, = 2.7. Determine: 

a. La porosidad 

b. El grado de saturación (96) 

c. El peso específico seco (KN/m?) 

Para el suelo descrito en el problema 1.1: 

a. ¿Cuál es el peso específico saturado en KN/m?? 

b. ¿Cuánta agua, en kN/m’, se necesita agregar al suelo para su saturación completa? 

c. ¿Cuál sería el peso específico húmedo en kN/m’? cuando el grado de saturación es de 70% 
El peso específico húmedo de un suelo es de 18.79 kN/m?. Para un contenido de humedad 
de 12% y G, = 2.65, calcule: 

a. La relación de vacíos 

b. La porosidad 

c. El grado de saturación 

d. El peso específico seco 

Una muestra de suelo saturado tiene w = 36% y y, = 13.43 kN/m’. Determine: 

a. La relación de vacíos 

b. La porosidad 

c. La gravedad específica de los sólidos del suelo 

d. El peso específico saturado (kN/m?) 

Los resultados de una prueba de laboratorio de una arena son e€ páx = 0.91, enamn — 0.48y 
G. = 2.67. ¿Cuáles serán los pesos específicos seco y húmedo de esta arena cuando se 
compacta a un contenido de humedad de 10% hasta una densidad relativa de 65%? 

Los resultados de las pruebas de laboratorio de seis suelos se indican en la tabla siguiente. 
Clasifique los suelos mediante el sistema de clasificación de suelos de la AASHTO y pro- 
porcione los índices de grupo. 


Análisis con mallas-porcentaje que pasa 


Malla núm. SueloA SueloB SueloC SueloD Suelo E Suelo F 


4 92 100 100 95 100 100 

10 48 60 98 90 91 82 

40 28 4] 82 79 80 74 

200 13 33 72 64 30 55 
Limite liquido 31 38 56 35 43 35 
Límite plástico 26 25 31 26 29 21 


Clasifique los suelos del problema 1.6 utilizando el Sistema unificado de clasificación de 
suelos. Proporcione los símbolos de grupo y los nombres de grupo. 

La permeabilidad de una arena probada en el laboratorio a una relación de vacíos de 0.6 
se determinó igual a 0.14 cm/s. Utilice la ecuación (1.32) para estimar la permeabilidad 
hidráulica de esta arena a una relación de vacíos de 0.8. 


1.9 


1.10 


1.11 


1.12 


1.13 


1.14 


1.15 
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Para una arena con los datos siguientes: D,, = 0.08 mm; D,, = 0.37 mm; relación de vacíos 
e= 0.6. 

a. Determine la permeabilidad hidráulica utilizando la ecuación (1.33). 

b. Determine la permeabilidad hidráulica utilizando la ecuación (1.35). 

La permeabilidad hidráulica in situ de una arcilla normalmente consolidada es 5.4 X 10 
cm/s a una relación de vacíos de 0.92. ; Cuál será su permeabilidad hidráulica a una rela- 
ción de vacíos de 0.72? Utilice la ecuación (1.36) y n — 5.1. 

Consulte el perfil de suelo que se muestra en la figura P1.11. Determine el esfuerzo total, la 
presión de poro del agua y el esfuerzo efectivo en A, B, C y D. 

Para una capa de arcilla normalmente consolidada, se cuenta con los datos siguientes: 


Espesor = 3m 
Relación de vacíos = 0.75 
Límite líquido — 42 
G, = 2.72 
Esfuerzo efectivo promedio sobre la capa de arcilla = 110 kN/m? 
¿Cuál es el valor del asentamiento por consolidación que experimentaria la arcilla si el 
esfuerzo efectivo promedio sobre la capa de arcilla se incrementa a 155 kN/m? como re- 
sultado de la construcción de una cimentación? Utilice la ecuación (1.51) para estimar el 
indice de compresión. 
Consulte el problema 1.12. Suponga que la capa de arcilla está preconsolidada, o! = 130 
kN/m? y C,=5 Ç: Estime el asentamiento por consolidación. 
Un depósito de arcilla saturada debajo del nivel de agua freática en el campo tiene un límite 
líquido = 61%, un límite plástico = 21% y un contenido de humedad = 38%. Estime la 
presión de preconsolidación, a utilizando la ecuación (1.46). 
Un estrato de arcilla normalmente consolidada en el campo tiene un espesor de 3.2 m con 
un esfuerzo efectivo promedio de 70 kN/m?. Una prueba de consolidación de la arcilla en 
el laboratorio dio los resultados siguientes: 


Presión (kN/m?) Relación de vacíos 
100 0.905 
200 0.815 


a. Determine el índice de compresión, C.. 
b. Si el esfuerzo efectivo promedio sobre la capa de arcilla (o + Ac) se incrementa a 115 
kN/n?, ¿cuál será el asentamiento total por consolidación? 


A 
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1.16 


1.17 


1.18 


1.19 


1.20 


Una muestra de arcilla de 25.4 mm de espesor (drenada arriba y abajo), se probó en el labo- 
ratorio. Para un incremento dado de la carga, el tiempo para 50% de consolidación fue de 
5 min 20 s. ¿Qué tiempo se requiere para alcanzar una consolidación de 50% de una capa 
de arcilla similar en el campo que tiene un espesor de 2.5 m y que está drenada sólo en un 
lado? 

Una muestra de arcilla de 25.4 mm de espesor (drenada sólo por la parte superior) se probó 
en el laboratorio. Para un incremento dado de la carga, el tiempo para 60% de consolidación 
fue de 6 min 20 s. ¿Qué tiempo se requiere para alcanzar una consolidación de 50% de una 
capa similar de arcilla en el campo que tiene un espesor de 3.05 m y que está drenada por 
los dos lados? 

Consulte la figura P1.18. Un asentamiento por consolidación total de 60 mm se espera en 
los dos estratos de arcilla debido a una sobrecarga Ao. Determine la duración de la aplica- 
ción de la sobrecarga para la que tendrá lugar un asentamiento total de 30 mm. 

El coeficiente de consolidación de una arcilla para un intervalo de presión dado se obtuvo 
igual 8 X 107° mm?/s con base en los resultados de una prueba de consolidación unidimen- 
sional. En el campo, hay un estrato de 2 m de espesor de la misma arcilla (figura P1.19a). Con 
base en la suposición de que una sobrecarga uniforme de 70 kN/m? se aplicó instantáneamen- 
te, el asentamiento total por consolidación se estimó igual a 150 mm. 

Sin embargo, durante una construcción, la carga fue gradual; la sobrecarga resultante 
se puede aproximar como se muestra en la figura P1.19b. Estime el asentamiento en t = 30 días 
y t — 120 días después del inicio de la construcción. 

De una prueba de corte directo en una muestra de arena seca de 2 X 2 se obtuvieron los 
resultados siguientes: 


Fuerza normal (N) Fuerza cortante a la falla (N) 
146.8 91.9 
245.4 159.2 
294.3 178.8 


Elabore una grafica del esfuerzo cortante a la falla contra el esfuerzo normal y determine el 
ángulo de fricción del suelo. 
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1.22 
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Para una arena se tienen los datos siguientes: 


Dis = 0.21 mm 
Da = 0.13 mm 
Dis = 0.09 mm 


Coeficiente de uniformidad, C, = 2.1 

Relación de vacíos, e — 0.68 

Densidad relativa — 5396 
Estime el ángulo de fricción del suelo utilizando 
a. La ecuación (1.83) 
b. La ecuación (1.84) 
Una prueba triaxial consolidada drenada en una arcilla normalmente consolidada produce 
los resultados siguientes: 

Presión de confinamiento global, T, = 138 kN/m? 

Esfuerzo axial agregado a la falla, Ao = 276 kN/m? 
Determine los parámetros de la resistencia al corte. 
Los siguientes son los resultados de dos pruebas triaxiales consolidadas drenadas en una 
arcilla. 

Prueba I: — 0; = 82.8 kN/m’; 0;(;,,) = 329.2 kN/m? 

Prueba II: o, = 165.6 kN/m?; a 1(,,,) = 558.6 kN/m? 
Determine los parámetros de la resistencia al corte, es decir, c' y $'. 
Una prueba triaxial consolidad no drenada se efecttio en una arcilla saturada normalmente 
consolidada. Los resultados son: 

a, = 89.7 kN/m? 

Tigana = 220.8 kN/m? 

Presión de poro del agua a la falla = 37.95 kN/m? 

Determine c, $, c'y Q’. 
Una arcilla normalmente consolidada tiene $ = 20? y $' = 28°. Si una prueba consolidada 
no drenada se efectúa en esta arcilla con una presión global de c, = 148.35 kN/m’, ¿cuál 
será la magnitud del esfuerzo principal mayor, v,, y la presión de poro del agua, u, a la 
falla? 
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Depósitos naturales de suelo 
y exploración del subsuelo 


Introducción 


Para disefiar una cimentación que soporte una estructura, un ingeniero debe comprender los tipos de 
depósitos de suelo que soportarán la cimentación. Además, los ingenieros especialistas en cimenta- 
ciones deben recordar que el suelo en cualquier emplazamiento con frecuencia no es homogéneo; 
es decir, el perfil del suelo puede variar. Las teorías de mecánica de suelos comprenden condiciones 
idealizadas, por lo que la aplicación de las teorías a problemas de ingeniería de cimentaciones 
implica una evaluación inteligente de las condiciones del emplazamiento y de los parámetros del 
suelo. Para hacer esto se requiere de cierto conocimiento del proceso geológico mediante el cual se 
formó el depósito de suelo en el sitio, complementado por una exploración del subsuelo. El buen 
juicio profesional constituye una parte esencial de la ingeniería geotécnica y éste se adquiere sólo 
con la práctica. 

Este capítulo está dividido en dos partes. La primera es un panorama de los depósitos na- 
turales de suelo que, por lo general, se encuentran en un proyecto de cimentación y la segunda 
describe los principios generales de la exploración del subsuelo. 
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La mayoría de los suelos que cubren la tierra están formados por el intemperismo de varias 
rocas. Hay dos tipos generales de intemperismo. 1) intemperismo mecánico y 2) intemperismo 
químico. 

El intemperismo mecánico es un proceso mediante el cual las rocas se descomponen en piezas 
cada vez más pequefías por las fuerzas físicas sin ningün cambio en su composición química. Los cam- 
bios en la temperatura dan por resultado expansión y contracción de las rocas debido a una ganancia 
y pérdida de calor. La expansión y contracción continuas provocarán grietas en las rocas. Hojuelas y 
grandes fragmentos de rocas se desprenden. La acción de congelamiento es otra fuente del intempe- 
rismo mecánico de las rocas. El agua puede entrar en los poros, grietas y otras aberturas en la roca. 
Cuando la temperatura baja, el agua se congela, por lo que aumenta su volumen en aproximadamente 
9%. Esto da por resultado una presión hacia fuera desde el interior de la roca. El congelamiento y 
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descongelamiento continuos provocarán el rompimiento de una masa de roca. La exfoliación es otro 
proceso de intemperismo mecánico mediante el cual placas de roca se desprenden de rocas grandes 
por medio de fuerzas físicas. El intemperismo mecánico de las rocas también tiene lugar debido a 
la acción de corrientes de agua, de glaciares, del viento, de las olas del océano, etcétera. 

El intemperismo químico es un proceso de descomposición o alteración mineral en el que 
los minerales originales se transforman en algo completamente diferente. Por ejemplo, los mine- 
rales comunes en las rocas ígneas son el cuarzo, el feldespato y los minerales ferromagnesianos. 
Los productos descompuestos de estos minerales debido al intemperismo químico se indican en 
la tabla 2.1. 


Tabla 2.1 Algunos productos descompuestos de minerales en rocas ígneas. 


Mineral Producto descompuesto 


Cuarzo Cuarzo (granos de arena) 


Feldespato de potasio (KA1Si¿Og) Caolinita (arcilla) 
y feldespato de sodio (NaAISi 30,4) Bauxita 


Ilita (arcilla) 
Sílice 


Feldespato de calcio (CaA1,S1,04) Sílice 
Calcita 


Biotita Arcilla 
Limonita 
Hematita 
Sílice 
Calcita 


Olivino (Mg, Fe),SiO, Limonita 
Serpentina 
Hematita 
Sílice 


La mayor parte del intemperismo de las rocas es una combinación del intemperismo 
mecánico y del químico. El suelo producido por el intemperismo de las rocas puede ser trans- 
portado por procesos físicos a otros lugares. Los depósitos de suelo resultantes se denominan 
suelos transportados. En contraste, algunos suelos permanecen donde se formaron y cubren 
la superficie de las rocas de las cuales se derivaron. A estos suelos se les refiere como suelos 
residuales. 

Los suelos transportados se pueden subdividir en cinco categorías principales con base en 
su agente de transportación: 


1. Suelo transportado por gravedad. 

2. Depósitos lacustres (lagos). 

3. Suelo aluvial o fluvial depositado por corrientes de agua. 
4. Glaciales depositados por glaciares. 

5. Eólicos depositados por el viento. 


Además de los suelos transportados y residuales, existen turbas y suelos orgánicos, que se deri- 
van de la descomposición de materiales orgánicos. 
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Suelo residual 


Los suelos residuales se encuentran en áreas donde la intensidad del intemperismo es mayor que 
la rapidez a la cual los materiales intemperizados se transportan por los agentes de transporte. La 
intensidad del intemperismo es mayor en regiones cálidas y hámedas comparada con regiones 
frías y secas y, dependiendo de las condiciones climáticas, el efecto del intemperismo puede 
variar en gran medida. 

Los depósitos de suelos residuales son comunes en los trópicos, en islas como Hawai y en 
el sureste de Estados Unidos. La naturaleza de los depósitos de suelos residuales dependerá por lo 
general de la roca madre. Cuando las rocas duras como el granito y el gneis experimentan intem- 
perismo, es probable que la mayoría de los materiales derivados permanezcan en el mismo lugar. 
Estos depósitos de suelos tienen en general una capa o estrato superior de material arcilloso o de 
arcilla limosa, debajo de la cual se encuentran estratos de suelo limoso o arenoso. Estas capas o 
estratos se ubican a su vez sobre una roca parcialmente intemperizada, misma que se encuentra 
sobre una capa de roca sana. La profundidad del lecho de roca sana puede variar en gran medida, 
incluso a una distancia de algunos metros. En la figura 2.1 se muestra el registro de perforaciones 
de un depósito de suelo residual derivado del intemperismo de un granito. 

En contraste con las rocas duras, existen algunas rocas químicas, como la caliza, que se com- 
ponen principalmente de mineral de calcita (CaCO,). El yeso y la dolomita tienen grandes concentra- 
ciones de minerales de dolomita [CaMg(CO,),]. Estas rocas tienen grandes cantidades de materiales 
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Figura 2.1 Registro de perforación de un suelo residual derivado. 
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solubles, algunos de los cuales se remueven por el agua subterránea, dejando atrás la fracción 
insoluble de la roca. Los suelos residuales que se derivan de rocas químicas no poseen una zona 
de transición gradual hasta el lecho de roca, como se observa en la figura 2.1. Los suelos resi- 
duales derivados del intemperismo de rocas tipo calizas son casi todos de color rojo. Aunque de 
tipo uniforme, la profundidad del intemperismo puede variar de manera considerable. Los suelos 
residuales inmediatamente arriba del lecho de roca pueden estar normalmente consolidados. En 
estos suelos las cimentaciones grandes con cargas pesadas pueden ser susceptibles a asentamien- 
tos por consolidación considerables. 


Suelo transportado por gravedad 


Los suelos residuales sobre una pendiente natural se pueden mover hacia abajo. Cruden y Varnes 
(1996) propusieron una escala de velocidad para el movimiento de un suelo sobre una pendiente, 
la cual se resume en la tabla 2.2. Cuando los suelos residuales se mueven por una pendiente na- 
tural muy lentamente, al proceso suele referírsele como cedencia. Cuando el movimiento hacia 
abajo de un suelo es repentino y rápido, se denomina deslizamiento de tierra. Los depósitos for- 
mados por la cedencia de una pendiente y los deslizamientos de tierra son coluvión. 


Tabla 2.2 Escala de velocidad para el movimiento de suelo de una pendiente. 


Descripción Velocidad (mm/s) 

Muy lenta 5x10%a5x107 
Lenta 5x10?a5 x10? 
Moderada 5x101a5 x 10° 
Rápida 5x10 a5 xX 107! 


El coluvión es una mezcla heterogénea de suelos y fragmentos de rocas que varían de par- 
tículas de tamafio de arcilla a rocas con diámetros de un metro o más. Los flujos de lodo son un 
tipo de suelo transportado por gravedad. Los flujos son movimientos descendentes de tierra que 
se parecen a un fluido viscoso (figura 2.2) y llegan al reposo en una condición más densa. Los de- 
pósitos de suelo derivados de flujos de lodo anteriores tienen una composición muy heterogénea. 


Flujo de lodo 


Figura 2.2 Flujo de lodo. 
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Depósitos aluviales 


Los depósitos aluviales se derivan de la acción de corrientes y ríos y se pueden dividir en dos 
categorías principales: 1) depósitos de corrientes interconectadas y 2) depósitos causados por el 
cinturón meándrico de corrientes. 


Depósitos de corrientes interconectadas 


Las corrientes interconectadas son corrientes de flujo rápido y con alto gradiente que son muy ero- 
sivas y transportan grandes cantidades de sedimento. Debido al alto acarreo de fondo, un cambio 
menor en la velocidad del flujo ocasionará que se depositen los sedimentos. Mediante este proceso, 
estas corrientes pueden acumular una marafia compleja de canales convergentes y divergentes sepa- 
rados por bancos e islotes de arena. 

Los depósitos formados por corrientes interconectadas son muy irregulares en su estratifi- 
cación y tienen un intervalo amplio de tamaños de granos. En la figura 2.3 se muestra la sección 
transversal de un depósito de este tipo. Estos depósitos tienen varias características comunes: 


1. Los tamaños de los granos suelen variar entre los de grava y limo. Las partículas de tamaño 
de arcilla no se encuentran por lo general en depósitos de corrientes interconectadas. 

2. Aunque el tamaño de los granos varía ampliamente, el suelo en un bolsón o lente dada es 
bastante uniforme. 

3. A cualquier profundidad dada, la relación de vacíos y el peso específico pueden variar en un 
intervalo amplio dentro de una distancia lateral de sólo algunos metros. Esta variación se puede 
observar durante la exploración del suelo para la construcción de una cimentación para una es- 
tructura. La resistencia a la penetración estándar a una profundidad dada obtenida en varias 
perforaciones será muy irregular y variable. 


Los depósitos aluviales se encuentran en varias partes del oeste de Estados Unidos, como 
en el sur de California, en Utah y en las zonas de cuenca y cadena montañosa de Nevada. Además, 
una gran cantidad de sedimento originalmente derivada de la cadena de las Montañas Rocallosas 
fue acarreada hacia el este para formar los depósitos aluviales de las Grandes Planicies. A una es- 
cala menor, este tipo de depósito de suelo natural, dejado atrás por las corrientes interconectadas, 
se puede encontrar localmente. 


Depósitos de cinturones meándricos 


El término meander (serpentear) se deriva de la palabra griega maiandros, por el río Maiandros 
(actualmente Menderes) en Asia, famoso por su curso sinuoso. Las corrientes maduras en un valle 
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Figura 2.3 Sección transversal de un depósito de corrientes interconectadas. 
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Erosión corriente meándrica. 


se curvan hacia delante y hacia atrás. Al piso de un valle en el cual un río serpentea se le refiere 
como cinturón meándrico. En un río meándrico, el suelo de sus orillas se erosiona continuamente 
en los puntos donde tiene forma cóncava y se deposita en las orillas donde el banco tiene forma 
convexa, como se muestra en la figura 2.4. Estos depósitos se denominan bancos de arena y sue- 
len consistir de arena y partículas de tamaño de limo. En ocasiones, durante el proceso de erosión 
y depósito, el río abandona un meandro y forma una trayectoria más corta. El meandro abandona- 
do, cuando está lleno de agua, se denomina recodo. (Consulte la figura 2.4). 

Durante las grandes avenidas, los ríos se desbordan inundando zonas de bajo nivel. La are- 
na y las partículas de tamafio de limo transportadas por el río se depositan a lo largo de las orillas 
formando líneas conocidas como bordos naturales (figura 2.5). 


Depósito de bordo 


Tapón de arcilla 


Río 


Figura 2.5 Depósito de bordo y pantanoso. 
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2.6 


2.7 


Tabla 2.3 Propiedades de depósitos dentro del valle aluvial del Mississippi. 


Contenido 
natural , 
de agua Límite Indice de 
Entorno Textura del suelo (%) líquido plasticidad 
Bordo natural Arcilla (CL) 25-35 35-45 15-25 
Limo (ML) 15-35 NP-35 NP-5 
Banco de arena Limo (ML) y arena 25-45 30-55 10-25 
limosa (SM) 
Canal Arcilla (CL, CH) 30-95 30-100 10-65 
abandonado 
Pantanos Arcilla (CH) 25-70 40-115 25-100 
Ciénaga Arcilla orgánica 100-265 135-300 100-165 
(OH) 


(Nota: NP-no plástico) 


Las partículas de suelo más finas que consisten de limos y arcillas son arrastradas por el agua más 
lejos hacia las planicies de inundación. Estas partículas se sedimentan a velocidades diferentes y 
forman lo que se le refiere como depósitos pantanosos (figura 2.5), que a menudo son arcillas alta- 
mente plásticas. 

En la tabla 2.3 se indican algunas de las propiedades de los depósitos de suelos encontrados 
en bordos naturales, bancos de arena, canales abandonados, pantanos y ciénagas dentro del valle 
aluvial del Mississippi (Kolb y Shockley, 1959). 


Depósitos lacustres 


El agua de ríos y manantiales fluye hacia los lagos. En regiones áridas, las corrientes transportan 
grandes cantidades de sólidos en suspensión. En el lugar donde las corrientes desembocan en un 
lago, las partículas granulares se depositan en el área que forma un delta. Algunas de las partículas 
más gruesas y las partículas más finas (es decir, limo y arcilla) se depositan en el fondo del lago en 
capas alternadas de partículas de grano grueso y fino. Los deltas formados en regiones húmedas 
suelen tener depósitos de suelos de grano más fino en comparación con los de las regiones áridas. 
Las arcillas estratificadas son estratos alternados de limo y arcilla limosa con espesores que 
pocas veces sobrepasan 13 mm. El limo y la arcilla limosa que constituyen los estratos se transporta- 
ron hacia los lagos de agua dulce por el agua derretida al final de la Era del Hielo. La permeabilidad 
hidráulica (sección 1.10) de las arcillas estratificadas presenta un alto grado de anisotropía. 


Depósitos glaciares 


Durante la Era del Hielo del Pleistoceno, los glaciares cubrieron grandes áreas de la Tierra. Al 
paso del tiempo los glaciares avanzaron y retrocedieron. Durante su avance, arrastraron grandes 
cantidades de arena, limo arcilla y boleos. Derrubio es un término general que suele aplicarse a 
los depósitos sedimentados por los glaciares. Los derrubios se pueden dividir de manera general 
en dos categorías principales: a) no estratificados y b) estratificados. La siguiente es una descrip- 
ción breve de cada una de estas categorías. 
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Derrubios no estratificados 


A los derrubios no estratificados depositados por el derretimiento de glaciares se les refiere como 
tilita. Las características físicas de la tilita pueden variar de un glaciar a otro. La tilita se de- 
nomina filita de arcilla debido a la presencia de grandes cantidades de partículas de tamaño de 
arcilla. En algunas áreas, las tilitas constituyen grandes volimenes de boleos, y a éstas se les 
refiere como tilita de boleo. El intervalo de los tamaños de los granos en una tilita dada varía en 
gran medida. La cantidad de fracciones de tamafio de arcilla presente y los índices de plasticidad 
de las tilitas también varían mucho. Durante el programa de exploración de campo, también se 
pueden esperar valores erráticos de la resistencia a la penetración estándar (sección 2.13). 

Las formas del terreno que se desarrollaron de los depósitos de tilita se denominan mo- 
renas. Una morena terminal (figura 2.6) es una cresta de tilita que marca el límite máximo del 
avance de un glacial. Las morenas recesionales son crestas de tilita desarrollados detrás de una mo- 
rena terminal a separaciones diferentes. Son el resultado de la estabilización temporal de un glacial 
durante el periodo recesional. A una tilita depositada por un glacial entre las morenas se le refiere 
como morena de fondo (figura 2.6). Las morenas de fondo constituyen áreas grandes del centro 
de Estados Unidos y se les refiere como planicies de tilita. 


Morena terminal 
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Figura 2.6 Morena terminal, morena de fondo y llanura de aluvión. 


Derrubios estratificados 


La arena, el limo y la grava arrastrados por el agua derretida del frente de un glaciar se denominan 
material aluvial. El agua derretida clasifica las partículas según el tamaño de los granos y forma 
depósitos estratificados. En un patrón similar al de los depósitos de corrientes interconectadas, el 
agua derretida también deposita los materiales de aluvión, formando llanuras de aluvión (figura 2.6), 
que también se llaman depósitos glaciofluviales. 


Depósitos eólicos de suelos 


El viento también es un agente de transporte importante que conduce a la formación de depósitos 
de suelos. Cuando grandes áreas de arena se encuentran expuestas, el viento puede soplar la arena 
y depositarla en otro lugar. Los depósitos de arena soplada adoptan por lo general la forma de 
dunas (figura 2.7). Conforme se forman las dunas, la arena se desplaza de sus crestas por el vien- 
to. Más allá de la cresta, las partículas de arena ruedan hacia abajo por la pendiente. El proceso 
tiende a formar un depósito compacto de arena sobre el lado expuesto al viento y un depósito muy 
suelto sobre el lado opuesto al viento, de la duna. 

Las dunas existen a lo largo de las orillas del sur y del este del Lago Michigan, la Costa del 
Atlántico y la costa sur de California, y en varios lugares a lo largo de las costas de Oregón 
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Figura 2.7 Duna de arena. 


y Washington. Las dunas de arena también se pueden encontrar en las llanuras aluviales y rocosas 
de los estados del oeste de Estados Unidos. Las siguientes son algunas de las propiedades comu- 
nes de una duna de arena: 


1. La granulometría de la arena en cualquier ubicación particular es sorprendentemente unifor- 
me. Esta uniformidad se puede atribuir a la acción de clasificación del viento. 

2. El tamaño general del grano disminuye con la distancia desde la fuente, debido a que el 
viento transporta más lejos las partículas más finas que las grandes. 

3. La densidad relativa de la arena depositada sobre el lado expuesto al viento de las dunas 
puede tener valores hasta de 50 a 65%, disminuyendo a aproximadamente 0 a 15% sobre el 
lado opuesto al viento. 


En la figura 2.8 se muestra una duna de arena del Thar Desert, la cual es una región grande y 
árida ubicada en la parte noroeste de la India que cubre un área de casi 200000 kilómetros cuadrados. 
El loess es un depósito eólico que consiste de partículas de limo y de tamaño de limo. La 
distribución granulométrica del loess es muy uniforme y su cohesión se deriva en general de un 


Figura 2.8 Duna de arena del Thar Desert, India. (Cortesía de A.S. Wayal, K.J. Somaiya Polytechnic, 
Mumbai, India). 
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recubrimiento de arcilla sobre las partículas de tamaño de limo, que contribuye a la formación de 
una estructura estable de suelo en un estado no saturado. La cohesión también puede ser el resulta- 
do de la precipitación de productos químicos lixiviados por el agua de lluvia. El loess es un suelo 
colapsible, ya que cuando el suelo se satura, pierde su resistencia aglutinante entre sus partículas. 
En la construcción de cimentaciones sobre depósitos de loess es necesario tomar precauciones 
especiales. Existen depósitos extensos de loess en Estados Unidos, en su mayoría en los estados 
del medio oeste como Iowa, Missouri, Illinois y Nebraska y en tramos a lo largo del río Mississi- 
ppi en Tennessee y Mississippi. 

La ceniza volcánica (con tamaños de granos entre 0.25 y 4 mm) y el polvo volcánico (con 
tamafio de grano menor que 0.25 mm) se pueden clasificar como suelos transportados por el 
viento. La ceniza volcánica es una arena de peso ligero o grava arenosa. La descomposición de la 
ceniza volcánica resulta en arcillas altamente plásticas y compresibles. 


Suelo orgánico 


Los suelos orgánicos suelen encontrarse en áreas de poca altura donde el nivel de agua freática 
está cerca o arriba de la superficie del terreno. La presencia de un nivel de agua freática alto fo- 
menta el crecimiento de plantas acuáticas que, al descomponerse, forman suelo orgánico. Este 
tipo de depósito de suelo se encuentra en general en regiones costeras y glaciales. Los suelos 
orgánicos presentan las características siguientes: 


1. Su contenido natural de agua puede variar entre 200 a 300%. 

2. Son altamente compresibles. 

3. Las pruebas de laboratorio indican que, sometidos a cargas, un gran porcentaje del asenta- 
miento se deriva de su consolidación secundaria. 


Algunos nombres locales para suelos 


En ocasiones a los suelos se les refiere por sus nombres locales. Los siguientes son algunos de 
esos nombres con una breve descripción de cada uno: 


1. Caliche: palabra espafiola derivada del latín calix, que significa cal. Se encuentra principal- 
mente en la región desértica del suroeste de Estados Unidos. Es una mezcla de arena, limo y 
grava aglutinada por depósitos calcáreos. Éstos son llevados a la superficie por la migración 
neta hacia arriba del agua. El agua se evapora por la alta temperatura local. Debido a la poca 
lluvia, los carbonatos no son lavados de la capa superior del suelo. 

2. Gumbo: suelo arcilloso altamente plástico. 

3. Barro: suelo arcilloso sumamente plástico encontrado en el suroeste de Estados Unidos. 

4. Terra Rossa: depósitos de suelo residual de color rojo, que se derivan de piedras calizas y 
dolomitas. 

5. Fango: suelo orgánico con un contenido de humedad alto. 

6. Tierra turbosa: depósito de suelo orgánico. 

7. Saprolita: depósito de suelo residual derivado principalmente de rocas insolubles. 

8. Marga: mezcla de granos de suelos de varios tamaños, como la arena, el limo y la arcilla. 

9. Laterita: se caracteriza por la acumulación de óxido de hierro (Fe,O,) y óxido de aluminio 
(ALO,) cerca de la superficie y la lixiviación de sílice. Los suelos lateríticos en América 
Central contienen entre 80 y 90% de arcilla y partículas de tamaíio de limo. En Estados 
Unidos los suelos lateríticos se pueden encontrar en los estados del sureste como Alabama, 
Georgia y las Carolinas. 
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Exploración subsuperficial 


Propósito de la exploración subsuperficial 


2.12 


A] proceso para la identificación de los estratos de depósitos que subyacen bajo una estructura 
propuesta y sus características físicas se le refiere como exploración subsuperficial. Su propósito 
es obtener información que ayude al ingeniero geotécnico a: 


1. Seleccionar el tipo y la profundidad de la cimentación adecuada para una estructura dada. 

2. Evaluar la capacidad de soporte de carga de la cimentación. 

3. Estimar el asentamiento probable de una estructura. 

4. Determinar los problemas potenciales de la cimentación (por ejemplo, suelo expansivo, 
suelo colapsible, relleno sanitario, etcétera). 

5. Determinar la ubicación del nivel freático. 

6. Predecir la presión lateral de tierra en estructuras como muros de retención, muros de tablaesta- 
cas y cortes apuntalados. 

7. Establecer los métodos de construcción para cambiar las condiciones del subsuelo. 


La exploración subsuperficial también puede ser necesaria cuando se contemplen adiciones y 
alteraciones a estructuras existentes. 


Programa de exploración subsuperficial 


La exploración subsuperficial comprende varias etapas, entre ellas la recolección de información 
preliminar, el reconocimiento y la investigación del emplazamiento. 


Recolección de información preliminar 


Esta etapa incluye obtener información respecto al tipo de estructura que se construirá y a su 
uso general. Para la construcción de edificios deben conocerse las cargas aproximadas y el es- 
paciamiento de las columnas, así como el reglamento local de construcción y los requisitos para 
el sótano. La construcción de puentes requiere determinar las longitudes de sus claros y la carga 
sobre pilares y estribos. 

Una idea general de la topografía y del tipo de suelo que se encontrará cerca y alrededor del 
emplazamiento propuesto se puede obtener de las fuentes siguientes: 


1. Mapas del United States Geological Survey. 

2. Mapas de levantamientos geológicos del gobierno estatal. 

3. Reportes de suelos del condado del Servicio de Conservación de Suelos del Departamento 
de Agricultura de Estados Unidos. 

4. Mapas agronómicos publicados por los departamentos de agricultura de varios estados. 

5. Información hidrológica publicada por el Cuerpo de Ingenieros de Estados Unidos, 
que incluye registros de flujo de corrientes de agua, niveles altos de inundaciones, mareas, 
etcétera. 

6. Manuales sobre suelos de los departamentos de carreteras publicados por varios estados. 


La información obtenida de estas fuentes es muy util en la planeación de la investigación de un 
emplazamiento. En algunos casos se pueden obtener ahorros sustanciales anticipando problemas 
que se pueden encontrar más adelante en el programa de exploración. 
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Reconocimiento 


Un ingeniero siempre debe hacer una inspección visual del emplazamiento para obtener infor- 
mación sobre: 


1. La topografia general del emplazamiento, la posible existencia de canales de drenaje, tira- 
deros de basura abandonados y otros materiales presentes en el emplazamiento. Además, 
la evidencia de deslizamientos de taludes y de grietas de contracción profundas y amplias a 
intervalos espaciados regularmente puede ser una indicación de un suelo expansivo. 

2. La estratificación del suelo en cortes profundos, como los hechos en la construcción de 
caminos y ferrocarriles cercanos. 

3. El tipo de vegetación en el emplazamiento, el cual puede indicar la naturaleza del suelo. 
Por ejemplo, una cubierta de mezquites en el centro de Texas puede indicar la existencia de 
arcillas expansivas que pueden ocasionar problemas en la cimentación. 

4. Huellas de niveles altos de agua en edificios y estribos de puentes cercanos. 

5. Los niveles del agua freática, los cuales se pueden determinar observando pozos cercanos. 

6. Los tipos de construcciones vecinas y la existencia de grietas en paredes u otros problemas. 


La naturaleza de la estratificación y las propiedades físicas de suelos cercanos también se pueden 
obtener de reportes disponibles de la exploración del suelo de estructuras existentes. 


Investigación del emplazamiento 


La fase de investigación del emplazamiento del programa de exploración consiste en planear, efec- 
tuar sondeos de prueba y recolectar muestras del suelo a intervalos deseados para su observación 
subsiguiente y pruebas de laboratorio. La profundidad mínima aproximada requerida de los son- 
deos se debe predeterminar. La profundidad se puede cambiar durante la operación de perfora- 
ción, dependiendo del subsuelo encontrado. Para determinar la profundidad mínima aproximada 
de perforación, los ingenieros se basan en las reglas establecidas por la American Society of Civil 
Engineers (1972): 


1. Se determina el incremento en el esfuerzo efectivo, Ao’, bajo una cimentación con la 
profundidad, como se muestra en la figura 2.9. (Las ecuaciones generales para estimar el 
incremento en el esfuerzo se dan en el capítulo 5.) 

2. Se estima la variación del esfuerzo efectivo vertical, a”, con la profundidad. 


Ao” 


Figura 2.9 Determinación de la profundidad mínima de perforación. 
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1. Se determina la profundidad, D — D,, en la que el incremento del esfuerzo efectivo Ag’ es 
igual a (1/10)q (q — esfuerzo neto estimado sobre la cimentación). 

2. Se determina la profundidad, D = D,, en la que Acla, — 0.05. 

3. Se elige la menor de las dos profundidades, D, y D,, antes determinadas como la profundidad 
mínima estimada de perforación requerida, a menos de que se encuentre el lecho de una roca. 


Si se aplican las reglas anteriores, las profundidades de perforación para un edificio con 
un ancho de 30 m será aproximadamente la siguiente, de acuerdo con Sowers y Sowers (1970): 


Nüm. de pisos Profundidad de perforación 
1 3.5m 
2 6m 
3 10m 
4 16m 
5 24m 


Para determinar la profundidad de perforación para hospitales y edificios de oficinas, Sowers y 
Sowers (1970) también utilizan las reglas siguientes: 


e Para edificios ligeros de acero o estrechos de concreto 


D, 


74 (2.1) 


donde 


D, = profundidad de perforación 


— nümeros de pisos 
a = 3 si D, está en metros 


* Para edificios pesados de acero o amplios de concreto, 


D, 


sor =P (2.2) 


donde 


_ 6 si D, está en metros 
20 si D, está en pies 


Cuando se anticipen excavaciones profundas, la profundidad de perforación debe ser al menos de 
1.5 veces la profundidad de excavación. 

En ocasiones las condiciones del subsuelo requieren que la carga de la cimentación se 
transmita al lecho de roca. La profundidad mínima de perforación para la extracción de núcleos 
en el lecho de roca es de aproximadamente 3 m. Si el lecho de roca es irregular o está intemperi- 
zado, la perforación para la extracción de núcleos puede ser más profunda. 

No existen reglas fijas ni simples para determinar el espaciamiento de las perforaciones. En la 
tabla 2.4 se indican algunas directrices generales. El espaciamiento se puede incrementar o disminuir, 
dependiendo de la condición del subsuelo. Si varios estratos de suelo son más o menos uniformes y 
predecibles, se necesitarán menos perforaciones que en estratos de suelo no homogéneos. 
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Tabla 2.4 Espaciamiento aproximado de las perforaciones. 


Espaciamiento 


Tipo de proyecto (m) 
Edificios de muchos pisos 10-30 
Plantas industriales de un piso 20-60 
Carreteras 250- 500 
Subdivisión residencial 250-500 
Presas y diques 40-80 


Un ingeniero también debe tomar en cuenta el costo final de la estructura al tomar deci- 
siones respecto a la extensión de la exploración de campo. El costo de la exploración en general 
debe estar entre 0.1 a 0.5% del costo de la estructura. Los sondeos del suelo se pueden realizar 
mediante varios métodos, como el sondeo con barrena para postes, el sondeo de perforación con 
lavado, el sondeo de perforación por percusión y el sondeo por perforación rotatoria. 


Perforaciones exploratorias en el campo 


La perforación con barrena es el método más simple para hacer perforaciones exploratorias. 
En la figura 2.10 se muestran dos tipos de barrenas manuales, la barrena para postes y la barrena 
helicoidal. Las barrenas manuales no se pueden utilizar para excavar agujeros a profundidades que 
sobrepasen 3 a 5 m. Sin embargo, se pueden emplear para el trabajo de exploración del suelo en algu- 
nos caminos y estructuras pequefias. Existen barrenas helicoidales eléctricas portátiles (76 mm 
a 305 mm en diámetro) para hacer perforaciones más profundas. Las muestras de suelo obtenidas 
de esas perforaciones están muy alteradas. En algunos suelos no cohesivos o en suelos con baja 
cohesión, las paredes de las perforaciones no son estables sin algün tipo de soporte, por lo que se 
utiliza un tubo metálico como ademe para evitar que el suelo se derrumbe. 


i 


Figura 2.10 Herramientas manuales: a) barrena para 
a) b) postes; b) barrena helicoidal 
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Cuando se dispone de energía eléctrica, las barrenas de paso continuo probablemente sean el 
método más común para excavar un agujero. La energía para la perforación la suministran equi- 
pos montados en un camión o en un tractor. Mediante este método es fácil hacer perforaciones 
entre 60 a 70 m. Las barrenas de paso continuo están disponibles en secciones de 1 a 2 m con 
vástago sólido o hueco. Algunas de las barrenas de vástago sólido más comunes tienen diámetros 
exteriores de 66.68 mm, 82.55 mm, 101.6 mm y 114.3 mm. Las barrenas de vástago hueco dis- 
ponibles comercialmente tienen dimensiones de 63.5 mm de diámetro interior (DI) y 158.75 mm 
de diámetro exterior (DE), 69.85 mm de DI y 177.8 mm de DE, 76.2 mm de DI y 203.2 de DE y 
82.55 mm de DI y 228.6 mm de DE. 

La punta de la barrena se conecta a una cabeza de corte (figura 2.11). Durante la operación de 
perforación (figura 2.12), se puede agregar una sección a la anterior a la barrena y así profundizar el 
agujero hacia abajo. Los pasos de las barrenas sacan el suelo suelto del fondo del agujero hacia 
la superficie. El perforador puede detectar cambios en el tipo de suelo observando los cambios en la 
velocidad y en el sonido de la perforación. Cuando se utilizan barrenas de vástago sólido, la barre- 
na se debe sacar a intervalos regulares a fin de obtener muestras de suelo y también para realizar 
otras operaciones como las pruebas de penetración estándar. Las barrenas de vástago hueco tienen 
una ventaja distintiva sobre las barrenas de vástago sólido en que no se tienen que remover con 


Figura 2.11 Cabeza de corte de punta de carburo de una barrena helicoidal. (Cortesía de Braja M. Das, 
Henderson, NV.) 
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Figura 2.12 Perforación con barrena de paso continuo. (Danny R. Anderson, ingeniero profesional de 
Professional Service Industries, Inc., El Paso, Texas.) 


frecuencia para efectuar muestreos u otras pruebas. Como se muestra en el esquema de la figura 
2.13, el exterior de una barrena de vástago hueco actáa como un ademe. 
El sistema de barrena de vástago hueco incluye los componentes siguientes: 


Componente exterior: a) secciones huecas de la barrena, b) capacete hueco de la barrena y 
c) capacete de hincado. 

Componente interior: a) conjunto piloto, b) columna de la barra central y 
c) adaptador de barra a capacete. 


La cabeza de la barrena contiene dientes de carburo reemplazables. Durante la perforación, si se 
deben recolectar muestras de suelo a una cierta profundidad, el conjunto piloto y la barra central 
se remueven. Luego se inserta el muestreador de suelo a través del vástago hueco de la columna 
de la barrena. 

La perforación por lavado es otro método para excavar agujeros. En este método se hinca 
en el suelo un ademe de aproximadamente 2 a 3 m de longitud. Luego el suelo dentro del ademe 
se remueve por medio de un trépano de corte conectado a una barra de perforación. Se inyecta 
agua a través de la barra de perforación y sale a una velocidad muy elevada a través de los agu- 
jeros dispuestos en la parte inferior del trépano de corte (figura 2.14). El agua y las partículas 
desintegradas del suelo ascienden por el agujero taladrado y se derraman en la parte superior del 
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Adaptador de barra 
a capacete 


Conector de la barrena 


Sección de la barrena 
de vástago hueco 


Barra central 


Cabeza de la barrena 
<— Diente reemplazable 
Cabeza central de carburo de la barrena 
Figura 2.13 Componentes de una barrena de vástago hueco 
(según la ASTM, 2001). (Norma ASTM D4700-91: Guía 
estándar para el muestreo de suelo de una zona vadosa. 
Derechos de autor de la ASTM INTERNATIONAL. 
Reimpresa con permiso). 
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perforación 
Aguaa 
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de inyección 
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a Chorro de agua 


a alta velocidad 


Figura 2.14 Perforación por lavado. 


ademe a través de una conexión en T. El agua de lavado se recolecta en un recipiente. El ademe 
se puede extender con piezas adicionales conforme progresa la perforación; sin embargo, esto 
no se requiere si la perforación permanecerá abierta y no hay derrumbes. Las perforaciones por 
lavado no se utilizan en la actualidad en Estados Unidos ni en los países desarrollados. 

La perforación rotatoria es un procedimiento en el cual trépanos de rápida rotación conec- 
tados en la parte inferior de las barras de perforación cortan y muelen el suelo y amplían la 
perforación. Hay varios tipos de trépanos de perforación. La perforación rotatoria se puede 
utilizar en arena, arcilla y rocas (a menos que estén muy fisuradas). Agua o lodo de perfo- 
ración se inyecta por las barras de perforación hacia los trépanos y el flujo de retorno saca los 
recortes a la superficie. Con esta técnica es fácil hacer perforaciones con diámetros de 50 a 203 
mm. El lodo de perforación es una lechada de agua y bentonita. En general, se utiliza cuando es 
probable que las paredes del suelo encontrado se derrumben. Cuando es necesario tomar muestras 
de suelo, se saca la barra de perforación y el trépano de perforación se reemplaza por un mues- 
treador. En las aplicaciones de perforación medioambientales, la perforación rotatoria con aire 
se está popularizando. 

La perforación por percusión es un método alternativo para efectuar una perforación, en 
particular a través de suelo duro y roca. Un trépano pesado de perforación se sube y baja para 
cortar el suelo duro. Las partículas de suelo recortado se sacan a la superficie por la circulación 
de agua. La perforación por percusión puede requerir de un ademe. 
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Procedimientos para muestreo del suelo 


2.15 


Durante la exploración subsuperficial se pueden obtener dos tipos de muestras: alteradas y 
no alteradas. Las muestras alteradas, pero representativas, se pueden utilizar en general para los 
tipos siguientes de pruebas de laboratorio: 


1. Análisis granulométrico. 

2. Determinación de los límites líquido y plástico. 
3. Gravedad específica de los sólidos del suelo. 

4. Determinación del contenido de humedad. 

5. Clasificación del suelo. 


Sin embargo, las muestras alteradas de suelo no se pueden utilizar para pruebas de consolidación, 
permeabilidad hidráulica o de resistencia cortante. Para estos tipos de pruebas de laboratorio 
se deben obtener muestras no alteradas de suelo. En las secciones 2.15 a 2.18 se describen algu- 
nos procedimientos para obtener muestras de suelo durante la exploración de campo. 


Muestreo con media cana 


Los muestreadores de media cafia se pueden utilizar en el campo para obtener muestras de suelo 
que en general estan alteradas, pero que atin son representativas. En la figura 2.15a se muestra 
una sección de un muestreador estándar de media cana. La herramienta consiste en una zapata de 


Orificio 
de agua 
457.2 mm 76.2 mm 
Cabezal | Pasador 
[418 pul) > pul) >| 


34.93 mm 
(1-3/8 pulg) 


Barra de Válvula Barril dividido Roscas Zapata 
perforación esférica (tubo en de 
Acoplamiento media caña) hincado 


a) 


(VV V\N\ 
Pe 
p 


b) 


Figura 2.15 a) Muestreador estándar de media caña; b) extractor de núcleos de manantial (canastilla). 
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hincado de acero, un tubo de acero que está divido longitudinalmente en dos y un acoplamiento 
en la parte superior. El acoplamiento conecta el muestreador con la barra de perforación. El tubo 
dividido estándar tiene un diámetro interior de 34.93 mm y un diámetro exterior de 50.8 mm; sin 
embargo, también están disponibles muestreadores con diámetros interior y exterior de 63.5 mm y 
76.2 mm, respectivamente. Cuando una perforación se extiende hasta una profundidad predeter- 
minada, las herramientas de perforación se remueven y el muestreador se introduce hasta el fondo 
del agujero. El muestreador se hinca en el suelo por golpes de un martinete en la parte superior de 
la barra de perforación. El peso estándar del martinete es de 622.72 N y por cada golpe el martine- 
te baja una distancia de 0.762 m. Se registra el nimero de golpes requeridos para una penetración 
del penetrómetro de tres intervalos de 152.4 mm. El número de golpes requeridos para los dos 
intermedios intervalos se suman para obtener el número de penetración estándar, N, a esa pro- 
fundidad. A este nimero en general se le refiere como valor N (American Society for Testing and 
Materials, 2001, Designation D-1586-99). Luego el muestreador se retira y se remueven la zapata 
y el acoplamiento. Por último, la muestra de suelo recuperada del tubo se coloca en una botella de 
vidrio y se transporta al laboratorio. Esta prueba de campo se conoce como prueba de penetración 
estándar (SPT, por sus siglas en inglés). En la figura 2.16a y 216b se presenta un muestreador de 
media caña sin ensamblar y después de un muestreo. 
El grado de alteración de una muestra de suelo se acostumbra expresarse como 


2 — p? 
Ap(%) = Ds — Di (99) (2.3) 


D; 
donde 


A, — relación de áreas (relación del área alterada al área total del suelo) 
D, — diámetro exterior del tubo muestreador 
D, — diámetro interior del tubo muestreador 


Cuando la relación de áreas es 1096 o menor, la muestra se considera en general no alterada. Para 
un muestreador estándar de media caña, 


(50.8)? — (34.93)? 
(34.93)? 


Ar(%) = (100) = 111.5% 


Figura 2.16 a) Muestreador de media cafia desarmado; b) después de un muestreo. (Cortesia de Professional Service 
Industries, Inc. (PSI), Waukesha, Wisconsin.) 
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De aquí que estas muestras están altamente alteradas. Las muestras de media cafia suelen 
tomarse a intervalos de aproximadamente 1.5 m. Cuando el material encontrado en el campo 
es arena (en particular arena fina debajo del nivel freático), la recuperación de la muestra por 
medio del muestreador de media caíia puede dificultarse. En ese caso, se tiene que colocar un 
dispositivo conocido como extractor de núcleos de manantial en el interior de la media caña 
(figura 2.15b). 

En este punto es importante destacar que varios factores contribuyen a la variación del 
número de penetración estándar N a una profundidad dada para perfiles de suelo similares. Entre 
estos factores se encuentran la eficiencia del martinete SPT, el diámetro de la perforación, el 
método de muestreo y la longitud de la barra (Skempton, 1986; Seed y colaboradores, 1985). La 
eficiencia energética del martinete SPT se puede expresar así: 


energía total del martinete al muestreador 
E,(%) = - x 100 (2.4) 
energía de entrada 


Energía teórica de entrada = W h (2.5) 


donde 


W = peso del martinete ~ 0.623 kN 
h = altura de caída = 0.76 mm 


Por lo tanto, 


Wh = (0.623) (0.76) = 0.474 kN-m 


En el campo, la magnitud de E, puede variar de 30 a 90%. La práctica estándar actual en 
Estados Unidos es expresar el valor N para una relación energética promedio de 60% (~ No). Así 
pues, la corrección por los procedimientos de campo y con base en las observaciones de campo 
parece razonable para estandarizar el nimero de penetración estándar como una función de la 
energía de entrada de hincado y su disipación alrededor del muestreador hacia el suelo circun- 
dante, o 


Ny 181s 1R 
Na = —— A 2.6 
60 60 (2.6) 
donde 
Ney = numero de penetración estándar, corregido por las condiciones en el campo 


N — nümero de penetración medido 

eficiencia del martinete (96) 

Ng = corrección por el diámetro de la perforación 
Ns = corrección del muestreador 


3 
E: 
Il 


Ng = corrección por longitud de la barra 


Las variaciones de ,,, Ng» Ns Y Nz con base en recomendaciones de Seed y colaboradores 
(1985) y Skempton (1986) se resumen en la tabla 2.5. 


Correlaciones para N,, en suelo cohesivo 


Además de obligar al ingeniero geotécnico a obtener muestras de suelos, las pruebas de penetración 
estándar proporcionan varias correlaciones ütiles. Por ejemplo, la consistencia de suelos arcillo- 
sos se puede estimar a partir del número de penetración estándar, N,,. A fin de lograr eso, Szechy 
y Vargi (1978) calcularon el indice de consistencia (IC) como 
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Tabla 2.5 Variación de ny, ng, Ns, y Nr [Ec. (2.6)]. 


1. Variación de yy 


País Tipo de martinete Liberación del martinete qu 6) 
Japón Toroide Caída libre 78 
Toroide Cuerda y polea 67 
Estados Unidos De seguridad Cuerda y polea 60 
Toroide Cuerda y polea 45 
Argentina Toroide Cuerda y polea 45 
China Toroide Caída libre 60 
Toroide Cuerda y polea 50 
3. Variación de ys 
Variable Ns 
Muestreador estándar 1.0 
Con recubrimiento para arena y arcilla densas 0.8 
Con recubrimiento para arena suelta 0.9 
LL — w 
IQ. —————— 
LL — LP 


donde 


w = contenido natural de humedad 


LL = límite líquido 


LP = limite de plasticidad 


2. Variación de yz 


Diámetro, 
mm Ne 
60-120 1 
150 1.05 
200 1.15 


4. Variación de np 


Longitud 
de la barra, 
m NR 
> 10 1.0 
6-10 0.95 
4-6 0.85 
0-4 0.75 
(2.7) 


La correlación aproximada entre IC, N,, y la resistencia a la compresión simple (q,) se da en la 


tabla 2.6. 


Hara y colaboradores (1971) también sugieren la correlación siguiente entre la resistencia 
al corte no drenada de arcilla (c,) y Neo: 


a 


C 
= = 02N 
p 60 


donde p, = presión atmosférica (~ 100 KN/m?; ~ 2000 Ib/pulg?). 


Tabla 2.6 Correlación aproximada entre IC, Noo, y qu- 


(2.8) 


Nümero de penetración Consistencia CI Resistencia a la compresión 
estándar, No simple, q, (kN/m?) 
<2 Muy blanda < 0.5 < 25 
2-8 Blanda 0.5-0.75 25-80 
8-15 Media 0.75-1.0 80-150 
15-30 Firme 1.0-1.5 150-400 
> 30 Muy firme >15 > 400 
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La relación de sobreconsolidación, OCR, de un depósito natural de arcilla también se puede 
correlacionar con el número de penetración estándar. Con base en el análisis de regresión de 110 
puntos de datos, Mayne y Kemper (1988) obtuvieron la relación: 


y 69 
OCR = 0193) (2.9) 
T 


[^] 


donde a! = esfuerzo vertical efectivo en MN/m*?. 


Es importante destacar que cualquier correlación entre c,, OCR y N¿, sólo es aproximada. 


Correlación para N,, en suelo granular 


En suelos granulares, el valor de N se afecta por la presión de sobrecarga efectiva, o. Por esa 
razón, el valor de N,, obtenido en la exploración de campo ante presiones de sobrecarga efectiva 
diferentes se debe cambiar para que corresponda a un valor estándar de a! Es decir, 


(Ni) 60 = Cy Noo (2.10) 


donde 


(Wi = valor de N¿, corregido a un valor estándar de o'[100 kN/m?(200 Ib/pie?)] 
Cy = factor de corrección 


Neo = valor de N obtenido de la exploración de campo [ecuación (2.6)] 


En el pasado se propuso una variedad de relaciones empíricas para C,. A continuación 
se dan algunas. Las relaciones más comúnmente citadas son las de Liao y Whitman (1986) y 
Skempton (1986). 

En las relaciones siguientes para C,, observe que c es la presión de sobrecarga efectiva y 
p, = presión atmosférica (& 100 kN/m’). 

Relación de Liao y Whitman (1986): 


1 0.5 
Cy = - (2.11) 
0, 
( Pa ) 
Relación de Skempton (1986): 
2 : x 
Cy = E (para arena fina normalmente consolidada) (2.12) 
1+ (=) 
Pa 
1.7 . 

Cy = (para arena gruesa normalmente consolidada) (2.13) 


To 
2+ (2) 
p 


86 Capitulo 2: Depósitos naturales de suelo y exploración del subsuelo 


1.7 
Cy = — — 7 (para arena sobreconsolidada) (2.14) 
Co 
0.7 + (2) 
P, 
Relación de Seed y colaboradores (1975): 
To 
Cy = 1-1.25 log E) (2.15) 
Pa 
Relación de Peck y colaboradores (1974): 
20 O 
Cy = 0.77 log | 7— | | para — = 0.25 (2.16) 
nl" 
Pa 
Relación de Bazaraa (1967): 
4 om 
Cy ] (para = 075) (2.17) 
p «(e i 
Pa 
4 T, 
Cy = ; (para > 075) (2.18) 
To Pa 
TNCS 
Pa 


En la tabla 2.7 se muestra la comparación de C, deducida utilizando varias de las relaciones 
citadas antes. Se puede observar que la magnitud del factor de correlación estimado emplean- 
do cualquiera de las relaciones es aproximadamente el mismo, considerando las incertidumbres 
comprendidas al realizar las pruebas de penetración estándar. Por consiguiente, en todos los cálcu- 
los se recomienda utilizar la ecuación (2.11). 


Tabla 2.7 Variación de Cy. 


Cy 
un Ecuación Ecuación Ecuación Ecuación Ecuación Ecuación Ecuaciones 
Pa (2.11) (2.12) (2.13) (2.14) (2.15) (2.16) (2.17) y (2.18) 
O25 2.00 1.60 1:33 1.78 1.75 1.47 2.00 
0.50 1.41 1.33 1.20 1.17 1.38 1.23 1.33 
0:75 1.15 1.14 1.09 1.17 1.15 1.10 1.00 
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 0.94 
1.50 0.82 0.80 0.86 0.77 0.78 0.87 0.84 
2.00 0.71 0.67 0.75 0.63 0.62 0.77 0.76 
3.00 0.58 0.50 0.60 0.46 0.40 0.63 0.65 


4.00 0.50 0.40 0.60 0.36 0.25 0.54 0.55 


2.15 Muestreo con media caña 87 


Correlación entre N,, y la densidad relativa de un suelo granular 


En la tabla 2.8 se proporciona una relación aproximada entre el número de penetración estándar 
y la densidad relativa de una arena. Los valores son aproximados principalmente debido a que la 
presión de sobrecarga efectiva y la historia del esfuerzo del suelo afectan de manera significativa 
los valores de N¿, de la arena. Kulhawy y Mayne (1990) modificaron la relación empírica para 
la densidad relativa propuesta por Marcuson y Bieganousky (1977), que se puede expresar como 


, 0.5 
D,(%) = 12.2 + 075 222Ny + 2311 — 7110CR - r79( 22) - soc’ | (2.19) 


Pa 


donde 
D, = densidad relativa 
0, = presión de sobrecarga efectiva 
C, — coeficiente de uniformidad de la arena 


OCR presión de preconsolidación, o. 


presión de sobrecarga efectiva, o; 
Pa = presión atmosférica 


Meyerhof (1957) desarrolló la correlación siguiente entre D, y Ngo: 


To 
Pa 
0.5 


Noo 


ra T, 
|n + 24(22)] 
Pa 


La ecuación (2.20) proporciona una estimación razonable sólo para arena de grano medio a fina 
limpia. 

Cubrinovski e Ishihara (1999) también propusieron una correlación entre N¿, y la densidad 
relativa de la arena (D_) que es: 


(2.20) 


0.06 Y? os 
Nal 0.23 ES ) 
D,(%) = 7 E 77 | | (100) (2.21) 
D 


Tabla 2.8 Relación entre los valores corregidos (Nj) 69 
y la densidad relativa en arenas. 


Nümero de penetración Densidad relativa 
estándar, (N,)¢0 aproximada, D, (96) 
0-5 0-5 
5-10 5-30 
10-30 30-60 


30-50 60-95 
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donde 


p, = presión atmosférica (& 100 kN/m?) 
D; = tamaño de malla por la cual pasará 50% del suelo (mm) 


Kulhawy y Mayne (1990) correlacionaron el número de penetración estándar corregido y la 
densidad relativa de la arena en la forma siguiente: 


0.5 
(Ny) 
Dita) = | — (OD) (2.22) 
CC 4Cocr 

donde 

C, = factor de correlaciones del tamaño de grano = 60 + 25 logD,,, (2.23) 

t 
C, = factor de correlación por envejecimiento = 1.2 + 0.05 toc) (2.24) 
Cocr = factor de correlación por sobreconsolidación = OCR°'® (2.25) 


D, = diámetro a través del cual pasará 50% del suelo (mm) 
t = edad del suelo desde su depósito (años) 
OCR - relación de sobreconsolidación 


Correlación entre el ángulo de fricción y el numero 
de penetración estándar 


El ángulo de fricción interna, q”, de un suelo granular también se ha correlacionado con Nọ O 
(N,)gq por varios investigadores. Algunas de estas correlaciones son: 


1. Peck, Hanson y Thornburn (1974) dan una correlación entre N,, y $’ en una forma gráfica, 
que se puede aproximar como (Wolff, 1989): 


$' (grados) = 27.1 + 0.3Ns, — 0.00054( Neo? (2.26) 


2. Schmertmann (1975) proporcionó la correlación entre Nœ O” y $'. Matemáticamente, la 


correlación se puede aproximar con (Kulhawy y Mayne, 1990): 


qp' = tan! 


N, 0.34 
= (2.27) 
donde 


To 
12.2 + 20.3 (=) 
Pa 
N, 


so ^ numero de penetración estándar de campo 
a’ = presión de sobrecarga efectiva 

pP, = presión atmosférica en las mismas unidades que o; 
$' = ángulo de fricción del suelo 


2.16 
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3. Hatanaka y Uchida (1996) propusieron una correlación simple entre $' y (N)¿, que se puede 
expresar como 


$' = V20(N)qs + 20 (2.28) 


Se deben observar las restricciones siguientes cuando se utilicen los valores de la re- 
sistencia a la penetración estándar en las correlaciones anteriores para estimar parámetros 
de suelos: 


= 


. Las ecuaciones son aproximadas. 

2. Debido a que el suelo no es homogéneo, los valores de N¿ obtenidos de una perforación 
dada varían considerablemente. 

3. En depósitos de suelo que contengan grandes boleos y grava, los námeros de penetración 

estándar pueden ser erráticos y no confiables. 


Aunque es aproximada, con una interpretación correcta la prueba de penetración estándar 
proporciona una buena evaluación de las propiedades del suelo. Las fuentes primarias de error en 
las pruebas de penetración estándar son la limpieza inadecuada de la perforación, medición sin 
cuidado del conteo de golpes, golpes excéntricos del martinete sobre la barra de perforación y 
mantenimiento inadecuado de la carga de agua en la perforación. 


Correlación entre el módulo de elasticidad y el número 
de penetración estándar 


El módulo de elasticidad de suelos granulares (E ) es un parámetro importante para estimar el 
asentamiento elástico de cimentaciones. Una estimación de primer orden de E. la proporcionaron 
Kulhawy y Mayne (1990) como 


E, 
= = aNoo (2.29) 


donde 


Pa presión atmosférica (mismas unidades que E,) 
5 para arenas con finos 
a = 4 10 para arena limpia normalmente consolidada 
15 para arena limpia sobreconsolidada 


Muestreo con cucharón escarbador 


Cuando los depósitos de suelo están mezclados con guijarros, la obtención de muestras con media 
cafia con un extractor de nácleos de manantial puede que no sea posible debido a que los gui- 
jarros evitan que los resortes se cierren. En esos casos, se puede utilizar un cucharón escarbador 
para obtener muestras representativas alteradas (figura 2.17). El cucharón escarbador tiene una 
punta de hincado y puede unirse a una barra de perforación. El muestreador se hinca en el suelo 
y gira, y el suelo que se desprendió de las paredes cae dentro del cucharón. 
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2.17 


Sección 
enS—S 


perforación Punta de hincado 


Figura 2.17 Cucharón escarbador. 


Muestreo con tubo de pared delgada 


A los tubos de pared delgada se les refiere como tubos Shelby. Están hechos de acero sin costu- 
ras y se utilizan con frecuencia para obtener suelos arcillosos inalterados. Los muestreadores de 
tubo de pared delgada más comunes tienen diámetros exteriores de 50.8 y 76.2 mm. El extremo 
inferior del tubo está afilado. Los tubos se pueden unir a barras de perforación (figura 2.18). 
La barra de perforación con el muestreador unido se baja hasta el fondo de la perforación y 
el muestreador se empuja sobre el suelo. Luego se saca la muestra de suelo dentro del tubo. 
Los dos extremos se sellan y el muestreador se envía al laboratorio para realizar las pruebas 
correspondientes. En la figura 2.19 se muestra la secuencia de muestreo con un tubo de pared 
delgada en el campo. 

Las muestras obtenidas de esta manera se pueden emplear para efectuar pruebas de conso- 
lidación o de corte. Un tubo de pared delgada con un diámetro exterior de 50.8 mm (2 pulg) tiene 
un diámetro interior de aproximadamente 47.63 mm (1 i pulg). La relación de áreas es 


D? - Di (50.8)? — (47.63)? 
A) y 


(100) = 13.75% 


Al incrementar los diámetros de las muestras también aumenta el costo de obtenerlas. 


Barra de perforación 


Tubo de pared delgada 


Figura 2.18 Tubo de pared delgada. 


2.17 Muestreo con tubo de pared delgada 


Figura 2.19 Muestreo con un tubo de pared delgada: a) colocación del tubo a la barra de perforación; 
b) muestreador de tubo hincado en el suelo. (Cortesía de Khaled Sobhan, Florida Atlantic University, 
Boca Ratón, Florida.) 
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2.18 


2.19 


c) 


Figura 2.19 (continuación) c) Recuperación de una muestra de suelo. (Cortesía de Khaled Sobhan, Florida 
Atlantic University, Boca Ratón, Florida.) 


Muestreo con muestreador de pistón 


Cuando las muestras inalteradas de suelo son muy suaves o mayores que 76.2 mm de diámetro, 
tienden a salirse del muestreador y en estas condiciones los muestreadores de pistón son particu- 
larmente ütiles. Existen varios tipos de muestreadores de pistón; sin embargo, el muestreador 
propuesto por Osterberg (1952) es el más útil (consulte las figuras 2.20a y 2.20b). El muestreador 
de Osterberg consiste en un tubo de pared delgada con un pistón. Inicialmente, el pistón cierra 
el extremo del tubo. El muestreador se baja al fondo de la perforación (figura 2.20a) y el tubo 
se hinca hidráulicamente en el suelo, más allá del pistón. Luego se libera la presión a través de 
un agujero en la barra del pistón (figura 2.20b). En gran medida, la presencia del pistón evita la 
distorsión de la muestra al no dejar que el suelo se aplaste muy rápidamente en el tubo muestrea- 
dor al no admitir suelo adicional. En consecuencia, las muestras obtenidas de esta manera están 
menos alteradas que las que se obtienen con los tubos Shelby. 


Observación de los niveles de agua freática 


La presencia de agua freática cerca de una cimentación afecta de manera considerable la capa- 
cidad de carga de la cimentación y su asentamiento, entre otras cosas. El nivel del agua cambia 
con las estaciones. En muchos casos puede ser necesario establecer los niveles máximo y mínimo 
posibles del agua durante la vida de un proyecto. 
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Barra de Agua 
perforación (entrada) 


Agua 
(salida) 


Ventilación| : 


Pistón 


a) 


Muestra 


b) 


Figura 2.20 Muestreador de pistón: a) muestreador en el fondo de la excavación, b) tubo hincado hidráu- 
licamente en el suelo. 


Se debe registrar si se encuentra agua en una perforación durante una exploración de cam- 
po. En suelos con permeabilidad hidráulica alta, el nivel de agua en una perforación se estabili- 
zara en aproximadamente 24 horas después de terminada la perforación. Entonces la profundidad 
del nivel del agua se puede registrar bajando una cadena o una cinta en la perforación. 

En estratos altamente impermeables, el nivel del agua en una perforación quizá no se esta- 
bilice en varias semanas. En esos casos, si se requieren mediciones precisas del nivel del agua, se 
puede utilizar un piezómetro, que básicamente consiste en una piedra porosa o en un tubo perfo- 
rado con una bureta de plástico conectada a él. En la figura 2.21 se muestra la localización general 
de un piezómetro en una perforación. Este procedimiento permitirá una verificación periódica 
hasta que se estabilice el nivel del agua. 
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Cubierta 
protectora 
Nivel de agua 
en el piezómetro Y 
Nivel de agua 
freática y 


Tubo vertical 
de plástico 


Lechada de 
cemento 
de bentonita 


Sello de 
bentonita 


Cámara 
drenante 


Figura 2.21 Piezómetro de tipo Casagrande. (Cortesía de 


Arena N. Sivakugan, James Cook University, Australia.) 


Prueba de corte con veleta 


La prueba de corte con veleta (ASTM D-2573) se puede utilizar durante la operación de per- 
foración para determinar in situ la resistencia cortante no drenada (c,) de suelos arcillosos, en 
particular de arcillas blandas. El dispositivo de corte con veleta consiste de cuatro paletas en el 
extremo de una barra, como se muestra en la figura 2.22. La altura, H, de la veleta mide dos veces 
el diámetro, D. La veleta puede ser rectangular o bien ahusada (consulte la figura 2.22). Las di- 
mensiones de las veletas utilizadas en el campo se indican en la tabla 2.9. Las veletas del aparato 
se hincan en el suelo en el fondo de una excavación sin alterar el suelo de manera apreciable. Se 
aplica un momento de torsión en la parte superior de la barra para girar las veletas a una velocidad 
estándar de 0.1°/s. Esta rotación inducirá la falla en un suelo de forma cilíndrica que rodea a las 
veletas. Se mide el momento de torsión máximo, T, aplicado para ocasionar la falla. Observe que 


T = f (cu Hy D) (2.30) 
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4 4. 
set Figura 2.22 Geometria de la veleta de 

campo (segtin la ASTM, 2001). (Anual Book 

of ASTM Standards, Vol. 04.08. Derechos 

de autor de la ASTM INTERNATIONAL. 

Veleta rectangular Veleta ahusada Reimpresa con permiso.) 
O 
I 
C, = K (2.31) 

donde 


T está en N - m, c, está en kN/m? y 
K — una constante con una magnitud que depende de la dimensión y forma de la veleta 


La constante 


«-(& i 1+2) 2.32 
Tio \ 2 3H (2223) 
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Tabla 2.9 Dimensiones recomendadas de la ASTM de veletas de campo*. (Annual Book of ASTM Standards, 


Vol. 04.08. Derechos de autor de la ASTM INTERNATIONAL. Reimpresa con permiso.) 


Diámetro, D Altura, D Espesor de la paleta Diámetro de la barra 
Tamano del ademe mm mm mm mm 
AX 38.1 76.2 1.6 12.7 
BX 50.8 101.6 1.6 12.7 
NX 63.5 127.0 3.2 12:7 
101.6 mm» 92.1 184.1 3.2 12.7 


“La selección del tamaño de la veleta está directamente relacionado con la consistencia del suelo que se prueba; 
es decir, entre más suave, mayor será el diámetro de la veleta. 


PDiámetro interior. 


donde 


D = diámetro de la veleta en cm 
H = altura medida de la veleta en cm 


Si H/D — 2, la ecuación (2.32a) da 


K = 366 x 10 3p? 
T (2.32b) 
(cm) 


En unidades inglesas, si c, y T en la ecuación (2.31) están expresadas en Ib/pie? y Ib-pie, respec- 


tivamente, entonces 
T D'H D 
K = + === 2. 
E 2 X 2) eel 


Si H/D = 2, la ecuación (2.33a) da 


K = 0.0021D? 
il (2.33b) 
(pulg) 


Las pruebas de corte con veleta son moderadamente rápidas y económicas y se utilizan 
ampliamente en programas de exploración de suelos en campo. La prueba proporciona buenos 
resultados en arcillas suaves y medio compactas y también da resultados excelentes al determinar 
las propiedades de arcillas sensitivas. 

Las fuentes de errores significativos en la prueba de corte con veleta en campo son una 
mala calibración del par de torsión aplicado y veletas dafiadas. Otros errores se cometen si la 
velocidad de rotación de la veleta no se controla debidamente. 

Para fines de diseño real, los valores de la resistencia cortante no drenada obtenidos de 
pruebas de corte con veleta en campo [c ] son muy altos y se recomienda que se corrijan 
de acuerdo con la ecuación: 


u(VST) 


Cu(corregida) = ACu(VST) Q . 34) 


donde A = factor de corrección. 
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Previamente se han dado varias correlaciones para el factor de corrección A, pero la de uso 
más comün es la propuesta por Bjerrum (1972), que tiene la forma siguiente: 


A = 1.7 — 0.54 log[IP(96)] (2.352) 
Morris y Williams (1994) proporcionaron las correlaciones siguientes: 


à = L.18e 99809 + 0.57 (para IP > 5) (2.35b) 


A = 7.01e °C") + 0.57 (donde LL está en 96) (2.35c) 


La resistencia al corte con veleta en campo se puede correlacionar con la presión de precon- 
solidación y con la relación de sobreconsolidación de una arcilla. Utilizando 343 puntos de datos, 
Mayne y Mitchell (1988) dedujeron la relación empírica siguiente para estimar la presión de 
preconsolidación de un depósito natural de arcilla: 


a; = 7.04[Cxu(campo)|” (2.36) 


Aqui, 
a” = presión de preconsolidación (kN/m?) 


= resistencia al corte con veleta de campo (kN/m?) 


C (campo) 


La relación de sobreconsolidación, OCR, también se puede correlacionar con aa de acuerdo 
con la ecuación 


Cy campo 
OCR = pa (2.37) 
donde c; = presión de sobrecarga efectiva. 


Las magnitudes de 6 desarrolladas por varios investigadores son las siguientes: 


e Mayne y Mitchell (1988): 


B = 2201P (%) 9 (2.38) 
e  Hansbo (1957): 
|. 222 2.39 
e Larsson (1980): 
1 
B (2.40) 


~ 0.08 + 0.0055 (IP) 
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Prueba de penetración del cono 


La prueba de penetración del cono (CPT), originalmente conocida como prueba de penetración 
con cono holandés, es un método preciso y versátil que se puede utilizar para determinar los ma- 
teriales en un perfil de suelo y estimar sus propiedades ingenieriles. La prueba también se deno- 
mina prueba de penetración estática y no son necesarias perforaciones para llevarla a cabo. En la 
versión original, un cono a 60? con un área base de 10 cm? se hincaba a una velocidad constante 
de 20 mm/s y se medía la resistencia a la penetración (denominada resistencia de punta). 

Los penetrómetros de cono actuales miden a) la resistencia de cono (q,) a la penetración, 
desarrollada por el cono, que es igual a la fuerza vertical aplicada al cono, dividida entre su área 
horizontalmente proyectada y b) la resistencia por fricción (f .), que es la resistencia medida por 
un manguito situado arriba del cono con el suelo local rodeándolo. La resistencia por fricción es 
igual a la fuerza vertical aplicada al manguito, dividida entre su área superficial, en realidad, la 
suma de la fricción y la adhesión. 

En general se utilizan dos tipos de penetrómetros para medir q, y f : 


1. Penetrómetro de cono de fricción mecánico (figura 2.23). La punta de este penetrómetro está 
conectada a un conjunto interior de barras. La punta se empuja primero aproximadamente 
40 mm, dando la resistencia de cono. Con un empuje adicional, la punta acciona el manguito 


|- diam. 30 mm 


47 mm 
52.5 mr Sis J— mm 
11.5 mi 
mm 


diám. 20 mm 


25 mm 35.7 mm 


387 mm 
tup 
[A 
— 266 mm 69 min A diám. 23 mm 
33.5mm | || H 
aT ED is wo H 
N ER 
R A 
i ANY diám.32.5 mm 
R f 
146 mm N [ 
TN N 
HN N 
E Hj diám. 35.7 mm 
Sx A IS 
Ey 30 mm 35 mm S 
Y y Y Y 60° Y 
Plegado Extendido 


Figura 2.23 Penetrómetro de cono de fricción mecánico (según la ASTM, 2001). (Annual Book of ASTM 
Standards, Vol. 04.48. Derechos de autor de la ASTM INTERNATIONAL. Reimpresa con permiso.) 
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de fricción. Conforme la barra interior avanza, la fuerza en la barra es igual a la suma de 
la fuerza vertical sobre el cono y el manguito. Restando la fuerza sobre el cono se obtiene la 
resistencia lateral. 

2. Penetrómetro de cono de fricción eléctrico (figura 2.24). La punta de este penetrómetro está 
unida a un grupo de barras de acero. La punta se empuja en el terreno a una velocidad de 
20 mm/s. Los cables de los transductores se pasan por el centro de las barras y miden conti- 
nuamente las resistencias de cono y lateral. En la figura 2.25 se muestra una fotografía de un 
penetrómetro de cono de fricción eléctrico. 


EEELELZ EZ AN ING SRR RS 
SE WN 


AAI TAS 


1 Punta cónica (10 cm?) 

2 Celda de carga 

3 Extensómetro 

4 Manguito de fricción (150 cm?) 
5 Anillo de ajuste 

6 Buje impermeable 

7 Cable 

8 Conexión con barras 


Figura 2.24 Penetrómetro de cono de fricción eléctrico (según la ASTM, 2001). (Annual Book of ASTM 
Standards, Vol. 04.08. Derechos de autor de la ASTM INTERNATIONAL. Reimpresa con permiso.) 


Figura 2.25 Fotografía de un penetrómetro de cono de fricción eléctrico. (Cortesía de Sanjeev Kumar, 
Southern Illinois University, Carbondale, Illinois.) 
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En la figura 2.26 se muestra la secuencia de una prueba con cono de penetración en el campo. En 
la figura 2.26a se muestra el equipo de un penetrómetro de cono de penetración (CPT) mon- 
tado en un camión. Un ariete hidráulico ubicado dentro del camión empuja el cono en el terreno. 
En la figura 2.26b se muestra el penetrómetro de cono en el camión colocado en una ubicación 
elegida. En la figura 2.26c se muestra el progreso del CPT. 


Figura 2.26 Prueba de penetración 
de cono en el campo: a) equipo 

CPT montado; b) penetrómetro de 
cono colocado en una ubicación 
elegida. (Cortesía de Sanjeev Kumar, 
Southern Illinois University, 
Carbondale, Illinois.) 
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Figura 2.26 (continuación) c) prueba en progreso. (Cortesía de Sanjeev Kumar, Southern Illinois Univer- 
sity, Carbondale, Illinois.) 


En la figura 2.27 se muestran los resultados de una prueba en un perfil de suelo con medición de 
la fricción por un penetrómetro de cono de fricción eléctrico. 

Se han desarrollado varias correlaciones útiles para estimar las propiedades de suelos 
encontrados durante un programa de exploración, para la resistencia de punta (q,) y la relación 
de fricción (F ) obtenidas a partir de las pruebas de penetración del cono. La relación de fricción se 
define como 


resistencia por fricción fe 


- - (2.41) 
resistencia del cono qe 


En un estudio más reciente en varios suelos en Grecia, Anagnostopoulos y colaboradores (2003) 
expresaron F como 


F.(%) = 1.45 — 1.36 logDs, (cono eléctrico) (2.42) 


F.(%) = 0.7811 — 1.611 logDso (cono mecánico) (2.43) 


donde D.) = tamaño a través del cual pasará 50% de suelo (mm). 

El D, para suelos sobre los cuales se han desarrollado las ecuaciones (2.42) y (2.43) y que 
varían entre 0.001 mm y aproximadamente 10 mm. 

Aligual que el caso de las pruebas de penetración estándar, se han desarrollado varias ecua- 
ciones entre q, y otras propiedades del suelo. Algunas de estas correlaciones son las siguientes: 
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qe (KN/m?) f. (kKN/m?) 
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Figura 2.27 Prueba con penetrómetro de cono con medición de la fricción. 


Correlaciones entre la densidad relativa (D,) y q, para arena 


Lancellotta (1983) y Jamiolkowski y colaboradores (1985) demostraron que la densidad relativa 


de arena normalmente consolidada, D,, y q,, se pueden correlacionar de acuerdo con la fórmula 
siguiente (figura 2.28), 


D- AF Bioga( 5) (2.44) 


Vo, 


La relación anterior se puede reescribir como (Kulhawy y Mayne, 1990): 


De) = 68) log) 1 (2.45) 


V pis To 
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(er 


D, - -98 + 66 ini d 


D, (96) 


q. y Tp en ton (métricas)/m? 
e Arena Ticino 


^ Arena Ottawa 
O Arena Edgar 


m Arena Hokksund 


V Arena de mina Hilton 


100 1 000 


Figura 2.28 Relación entre D, y q, (con base en Lancellotta, 1983, y Jamiolskowski 
y colaboradores, 1985). 


donde 


p, = presión atmosférica (~ 100 kN/m’) 
ga” = esfuerzo vertical efectivo 


Baldi y colaboradores (1982), y Robertson y Campanella (1983) recomendaron la relación empí- 
rica que se muestra en la figura 2.29 entre el esfuerzo vertical efectivo (o^), la densidad relativa 


(D,) y q,, para arena normalmente consolidada. 
Kulhawy y Mayne (1990) propusieron la relación siguiente para correlacionar D, q, y el 


esfuerzo vertical efectivo o’. 


D, = l La (2.46) 
' 3050,0CR"* (2) 
Pa 


En esta ecuación, 


OCR = relación de sobreconsolidación 
P, = presión atmosférica 
O. = factor de compresibilidad 
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Resistencia de punta de cono, q, (MN/m?) 
0 10 20 30 40 50 
0 | 1 | 1 J 


100 4 
200 
300 + 
400 
Figura 2.29 Variación de q,, o’, y D, para arena 
| de cuarzo normalmente consolidada (según Baldi 


D,=40% 50% 60% 70% 80% 90% y colaboradores, 1982, y Robertson y Campanella, 
500 + 1983). 


Esfuerzo vertical efectivo, o} (KN/m?) 


Los valores recomendados de O. son los siguientes: 


Arena altamente compresible = 0.91 
Arena moderadamente comprensible = 1.0 
Arena de baja compresibilidad = 1.09 


Correlación entre q, y el ángulo de fricción drenado (¢') para arena 


Con base en resultados experimentales, Robertson y Campanella (1983) sugirieron la variación 
de D,, a” y p' para arena de cuarzo normalmente consolidada. Esta relación se puede expresar 
como (Kulhawy y Mayne, 1990) 


$= cn o. + 0.38 eal (2.47) 
Oo 


oO 


Con base en las pruebas de penetración de cono en los suelos de Venice Lagoon (Italia), 
Ricceri y colaboradores (2002) propusieron una relación similar para suelos con clasificaciones 
de ML y SP-SM como 


$= an 038 + 0.27 meal (2.48) 
Oo 


oO 


En un estudio más reciente, Lee y colaboradores (2004) desarrollaron una correlación entre $”, q, 
y el esfuerzo horizontal efectivo (o) en la forma 


n qe 0.1714 
$' = 15.575| = (2.49) 


on 
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Figura 2.30 Intervalo general de variación de q,/N,, para varios tipos de suelo. 


Correlación entre q, y N¿, 


En la figura 2.30 se muestra una gráfica de q, (KN/m?)/N,, (Neo = resistencia a la penetración 
estándar) contra el tamaño medio de los granos (D; en mm) para varios tipos de suelo, que se 
desarrolló a partir de pruebas de campo por Robertson y Campanella (1983). 

Anagnostopoulos y colaboradores (2003) proporcionaron una relación similar que correla- 


ciona q Neo y Doo o 
(£) 
Pa 


60 


= TARDES (2.50) 


donde p, = presión atmosférica (mismas unidades que q,). 


Correlaciones de tipos de suelos 


Robertson y Campanella (1983) proporcionaron las correlaciones que se muestran en la figura 2.31 
entre q, y la relación de fricción [ecuación (2.41)] para identificar varios tipos de suelos encon- 
trados en el campo. 


Correlaciones para la resistencia cortante no drenada (c,), presión de 
preconsolidación (o) y relación de sobreconsolidación (OCR) para arcillas 


La resistencia cortante no drenada, c,, se puede expresar como 


(2.51) 
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0.1 T T T T T Figura 2.31 Correlación de Robertson y Campanella 
0 1 2 3 4 5 6 (1983) entre q,, F, y el tipo de suelo. (Robertson y 
Relación de fricción, F, (96) Campanella, 1983.) 
donde 


g,— esfuerzo vertical total 


Ny = factor de capacidad de carga 


El factor de capacidad de carga, N,, puede variar entre 11 y 19 para arcillas normalmente consoli- 
dadas y puede alcanzar 25 para arcilla sobreconsolidada. Según Mayne y Kemper (1988): 


Nx = 15 (para cono eléctrico) 


Ny = 20 (para cono mecánico) 
Con base en pruebas en Grecia, Anagnostopoulus y colaboradores (2003) determinaron 


Ny = 17.2 (para cono eléctrico) 


Nx = 18.9 (para cono mecánico) 


Estas pruebas de campo también mostraron que 


Cu = 156 36 — (para conos mecánicos) (2.52) 


c,— f, (para conos eléctricos) (2.53) 


Mayne y Kemper (1988) proporcionaron correlaciones para la presión de preconsolidación 
(a!) y la relación de sobreconsolidación (OCR) como 


o! = 0.243(q,)°™ 


T 1 (2.54) 
MN/m | MN/m? 


2.22 
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? 
oO 


de — o, V?! 
OCR = 037 5) (2.55) 
donde ø, y c; = esfuerzos total y efectivo, respectivamente. 


Prueba del presurimetro (PMT) 


La prueba del presurímetro se realiza in situ en una perforación y fue originalmente desarrollada 
por Menard (1956) para medir la resistencia y deformabilidad de un suelo. También la adoptó 
la ASTM como Test Designation 4719. La prueba PMT tipo Menard consiste esencialmente en 
una sonda con tres celdas, de las cuales la superior y la inferior son celdas de guarda y la inter- 
media es una celda de medición, como se muestra esquemáticamente en la figura 2.32a. La prueba 
se efectáa en un agujero hecho de antemano con un diámetro entre 1.03 y 1.2 veces el diámetro 
nominal de la sonda. La sonda de uso más común tiene un diámetro de 58 mm y una longitud 
de 420 mm. Las celdas de la sonda se pueden expandir por líquido o bien por gas. Las celdas de 
guarda se expanden para reducir el efecto de la condición de extremo sobre la celda de medición, 
que tiene un volumen (V) de 535 cm?. Las siguientes son las dimensiones del diámetro de la 
sonda y del agujero, recomendadas por la ASTM: 


Diámetro Diámetro del barreno 

de la sonda 
(mm) Nominal (mm) Máximo (mm) 

44 45 53 

58 60 70 

74 76 89 

Conducto Presión, p P| «— 

A 


de gas/agua 


Zona I Zona II Zona III 


' Celda de 
medición 


Volumen 
5 total de la 
cavidad, 

V 


2(V, + 0,) 


a) 


Figura 2.32 a) Presurímetro; b) gráfica de la presión contra el volumen total de la cavidad. 
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A fin de realizar una prueba, el volumen de la celda de medición, V, se mide y se inserta la 
sonda en la perforación. Se aplica presión en incrementos y se mide el nuevo volumen de la celda. 
El proceso se continúa hasta que el suelo falla o hasta que se alcance el límite de presión del 
dispositivo. El suelo se considera que falla cuando el volumen total de la cavidad expandida (V) 
es de casi dos veces el volumen de la cavidad original. Después de terminar la prueba, la sonda 
de desinfla y se desplaza para probar a otra profundidad. 

Los resultados de la prueba del presurímetro se expresan en forma gráfica de presión contra 
volumen, como se muestra en la figura 2.32b. En la figura, la zona I representa la parte de recarga 
durante la cual el suelo alrededor de la perforación se empuja de nuevo a su estado inicial (es 
decir, el que tenía antes de la perforación). La presión p, representa el esfuerzo horizontal total 
in situ. La zona II representa una zona seudoelástica en la que el volumen de la celda contra la 
presión de la misma es prácticamente lineal. La presión p, representa la presión de fluencia, o de 
cedencia. La zona marcada III es la zona plástica. La presión p, representa la presión limite. En la 
figura 2.33 se muestran algunas fotografías de una prueba con presurímetro en el campo. 

El módulo del presurímetro, E, del suelo, se determina utilizando la teoría de expansión de 
un cilindro infinitamente grueso. Se tiene entonces, 


^ 
E, = 2(1 + n) (V, + 63 (2.56) 
donde 
Vo + Uy 
Um 023 
Ap = p; — p, 


Av = Uf — 0, 


Hs = relación de Poisson (que se puede suponer igual a 0.33) 


La presión límite p, suele obtenerse por extrapolación y no por una medición directa. 

Para superar la dificultad de preparar la perforación al tamaño apropiado, se han desarro- 
llado presurímetros autoperforantes (SBPMT). Los detalles relativos a éstos se encuentran en el 
trabajo de Baguelin y colaboradores (1978). 

Varios investigadores desarrollaron correlaciones entre algunos parámetros del suelo y los 
resultados obtenidos en las pruebas con presurímetros. Kulhawy y Mayne (1990) propusieron 
que, para arcillas, 


o! = 045p, (2.57) 


donde ø’. = presión de preconsolidación. 


Con base en la teoría de la expansión de cavidades, Baguelin y colaboradores (1978) propusieron 
la relación 


(pı Do) 
uen OY 2. 
C= N, ( 58) 
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c) d) 


Figura 2.33 Prueba con presurímetro en el campo: a) sonda del presurímetro; b) perforación del agujero 
con el método rotatorio húmedo; c) unidad de control del presurímetro con la sonda en el fondo; d) a punto de 
insertar la sonda del presurímetro en la perforación. (Cortesía de Jean-Louis Briaud, Texas A&M University, 


College Station, Texas.) 
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2.23 


donde 


C, = resistencia cortante no drenada de una arcilla 


E, 
N,=1+ h| -— 
36, 


Los valores comunes de N, varían entre 5 y 12, con un promedio de casi 8.5. Ohya y colabo- 
radores (1982) (consulte también Kulhawy y Mayne, 1990) correlacionaron E, con los números 
de penetración estándar de campo (N¿¿) para arena y arcilla como se muestra: 


Arcilla: E, (kN/m?) = 1930 Ne (2.59) 
Arena: E,(kN/m?) = 908N ¿70 (2.60) 


Prueba del dilatómetro 


El uso de la prueba del dilatómetro de placa plana (DMT) es relativamente reciente (Marchetti, 1980; 
Schmertmann, 1986). En esencia el equipo consiste en una placa plana que mide 220 mm (longitud) 
X 95 mm (ancho) X 14 mm (espesor). Una membrana de acero, delgada, plana, circular y expan- 
dible que tiene un diámetro de 60 mm se ubica al ras en el centro en un lado de la placa (figura 
2.34a). En la figura 2.35 se muestran dos dilatómetros de placa plana con otros instrumentos para 
realizar una prueba en el campo. La sonda del dilatómetro se inserta en el terreno con un equipo 
de prueba con penetrómetro de cono (figura 2.34b). Un conducto de gas y una línea eléctrica se 
extienden desde la caja de control en la superficie hasta la hoja a través del penetrómetro. A la 
profundidad requerida, se utiliza gas nitrógeno a alta presión para inflar la membrana. Se toman 
dos lecturas de presión: 


1. La presión A requerida para "desplegar" la membrana. 
2. La presión B a la que la membrana se expande 1.1 mm hacia el suelo circundante. 


Figura 2.34 a) Diagrama esquemático de un 
I«— 95 mm —>| dilatómetro de placa plana; b) sonda del dilató- 
a) b) metro insertada en el terreno. 
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Figura 2.35 Dilatómetro y otro equipo. (Cortesía de N. Sivakugan, James Cook University, Australia.) 


Las lecturas A y B se corrigen como sigue (Schmertmann, 1986): 


Esfuerzo de contacto, p, = 1.05(A + AA— Zm) — 0.05(B — AB — Z,) (2.61) 


Esfuerzo de expansión, p, = B — Zm — AB (2.62) 


donde 


AA = presión de vacío requerida para mantener la membrana en contacto con su asiento 
AB = presión de aire requerida dentro de la membrana para desviarla hacia fuera hasta una 
expansión central de 1.1 mm 
Z, = desviación de la presión manométrica de cero cuando se ventila a presión atmosférica 


La prueba se conduce normalmente a profundidades separadas entre sí 200 a 300 mm. El resulta- 
do de una prueba dada se utiliza para determinar tres parámetros: 


1. Índice del material, Ip = Pi Po 
Po ui Uo 
Í 1 4 Po > Uo 
2. Indice de esfuerzo horizontal, Kp = ——~—— 
To 


3. Módulo del dilatómetro, E (kN/m?) = 34.7( p, kN/m? — p,kN/m?) 
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donde 


u = presión de poro del agua 
oO 
c, = esfuerzo vertical efectivo in situ 
En la figura 2.36 se muestran los resultados de una prueba con dilatómetro efectuada en 


arcilla suave de Bangkok y reportados por Shibuya y Hanh (2001). Con base en sus pruebas ini- 
ciales, Marchetti (1980) proporcionó las correlaciones siguientes: 


Kp V 
K,-|— — 0.6 2.63 
t9 as) 
OCR = (0.5Kp)'* (2.64) 
Cu . . 
— = 0.22 (para arcilla normalmente consolidada) (2.65) 
To 
Po» P4 (KN/m?) Ip Kp Ep (kN/m?) 
0 300 600 0 0.3 0.6 0 3 6 0 2000 4000 5000 
0 zl 1 1 | l i J 1 li i 1 l J li l i li 1 ] li i ll ll J 
2 4 = 4 xj 
4 -] -] 4 zi 
€ 1 | | 
yo] 
E 
ee | | | 
a 
C Pı 
HO Po | | | 
12 4 : 4 4 
14 4 - - - 


Figura 2.36 Prueba con dilatómetro realizada en arcilla suave de Bangkok (vuelta a trazar de Shibuya y 
Hanh, 2001). 
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5) =(“) (05k,)2 (2.66) 
To) oc To) NC 


E, = (1 — pj) Ep Q.67) 


donde 


K, — coeficiente de presión de tierra en reposo 
OCR - relación de sobreconsolidación 
OC - suelo sobreconsolidado 
NC - suelo normalmente consolidado 
E. — módulo de elasticidad 


S 


Otras correlaciones relevantes utilizando los resultados de las pruebas con dilatómetro son las 
siguientes: 


e Para la cohesión no drenada en arcilla (Kamei e Iwasaki, 1995): 
E, = 035 oh (COA E (2.68) 
e Para el ángulo de fricción del suelo (suelos ML y SP-SM) (Ricceri y colaboradores, 2002): 


+ Kn 
0.236 + 0.066K p 


$' = 31 (2.69a) 


bi, = 28 + 14.6 logK py — 2.1(logK p)? (2.69b) 


Schmertmann (1986) también proporcionó una correlación entre el indice del material (/,) 
y el módulo del dilatómetro (E) para una determinación de la naturaleza del suelo y de su peso 
específico (y). Esta relación se muestra en la figura 2.37. 


Extracción de nücleos de roca 


Cuando se encuentra un estrato de roca durante una operación de perforación, puede ser necesario 
la extracción de núcleos del mismo, para lo cual un barril de extracción de núcleos se une a una 
barra de perforación. Una broca extractora de núcleos se conecta al fondo del barril (figura 2.38). 
Los elementos de corte pueden ser de diamante, tungsteno, carburo, etcétera. En la tabla 2.10 se 
resumen los varios tipos de barriles de extracción de núcleos y sus tamaños, así como las barras 
de perforación compatibles de uso común para la exploración de cimentaciones. La extracción de 
núcleos se avanza por perforación rotatoria, se hace circular agua a través de la barra de perfora- 
ción durante la extracción para expulsar por lavado los recortes. 
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Sot Figura 2.37 Gráfica para determinar la 
7 Rd descripción del suelo y el peso específico 
1.2 035 06 09 12 18 33 (segán Schmertmann, 1986). (Nota: 1 ton/m? 
1.0 -d (y) — El peso unitario aproximado del suelo = 9.81 kN/m?). (Schmertmann, JH. 1986. 
7 Lodo/Turba en t/m? se muestra entre paréntesis "Suggested method for performing the flat 
7 (1.50) * — Si IP > 50, entonces y en estas regiones está dilatometer test”, Geotechnical Testing 
sobrestimado en aproximada 0.10 ton/m' 3 
0.5 Too pepe rer Journal, ASTM, Vol. 9, núm. 2, pp. 93-101, 


0.2 0.5 1 2 5 10 Fig. 2. Derechos de autor de la ASTM 
Índice del material, Ip INTERNATIONAL. Reimpresa con permiso.) 


Tabla 2.10 Tamaño estándar y designación del ademe, barril de núcleos y barra de perforación compatible. 


Diámetro exterior Diámetro exterior Diámetro 
Designación del trépano del Designación de la barra de Diámetro del nücleo 
del ademe y barril de nücleos de la barra de perforación del agujero muestra 
barril de nücleos (mm) perforación (mm) (mm) (mm) 
EX 36.51 E 33.34 38.1 22.23 
AX 47.63 A 41.28 50.8 28.58 
BX 58.74 B 47.63 63.5 41.28 
NX 74.61 N 


60.33 16.2 53.98 


Existen dos tipos de barril de núcleos: el barril de núcleos de un tubo (figura 2.38a) y el 
barril de núcleos de doble tubo (figura 2.38b). Los núcleos de roca obtenidos con barriles de nú- 
cleos de un tubo pueden estar altamente alterados y fracturados debido a la torsión. Los núcleos 
de roca menores que el tamaño BX tienden a fracturarse durante su proceso de extracción. En 
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3 de x Figura 2.38 Extracción de núcleos 
de roca: a) barril de nácleos de tubo; 
a) b) b) barril de nácleos de doble tubo. 


Figura 2.39 Broca o barril de diamante 


de extracción de nácleos. (Cortesía de 
Braja M. Das, Henderson, NV.) 
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XX 


Figura 2.40 Broca de diamante de extracción de núcleos: a) vista de extremo; b) vista lateral. 
(Cortesía de Professional Service Industries, Inc. (PSI), Waukesha, Wisconsin.) 


la figura 2.39 se muestra la fotografía de una broca de diamante de extracción de núcleos y en la 
figura 2.40 las vistas de extremo y lateral de un trépano de diamante de extracción de núcleos 
unido a un barril de extracción de doble tubo. 

Cuando se recuperan las muestras, la profundidad de recuperación se debe registrar de ma- 
nera adecuada para su evaluación posterior en el laboratorio. Con base en la longitud del núcleo 


2.25 
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de roca recuperado en cada corrida, se calculan las cantidades siguientes para una evaluación 
general de la calidad de la roca encontrada: 


. . longitud del nácleo recuperado 
Relación de recuperación — ; — (2.70) 
longitud teórica de la roca muestreada 


Designación de la calidad de la roca (RQD) 


= > longitud de piezas recuperadas igual a o mayor que 101.6 mm 


2.71 
longitud teórica de la roca muestreada 2.71) 


Una relación de recuperación de 1 indica la presencia de roca intacta o sana; para rocas alta- 
mente fracturadas, la relación de recuperación puede ser 0.5 o menor. En la tabla 2.11 se presenta 
la relación general (Deere, 1963) entre la RQD y la calidad de la roca in situ. 


Tabla 2.11 Relación entre la calidad 


de la roca in situ y la ROD 
ROD Calidad de la roca 
0-0.25 Muy mala 
0.26-0.5 Mala 
0.51-0.75 Regular 
0.76-0.9 Buena 
0.91-1 Excelente 


Preparación de los registros de perforación 


La información detallada recolectada de cada perforación se presenta en una forma gráfica de- 
nominada registro de perforación. Conforme se profundiza una perforación, el perforador debe 
generalmente registrar la información siguiente en un registro estándar: 


. Nombre y dirección de la compañía de perforación. 

. Nombre del perforador. 

. Descripción y número de la tarea. 

. Número, tipo y ubicación de la perforación. 

. Fecha de la perforación. 

. Estratificación subsuperficial, que se puede obtener mediante una observación visual del 
suelo recolectado por barrenas, muestreador de media cafia y muestreador de tubo Shelby de 
pared delgada. 

7. Elevación y fecha observada del nivel freático, uso de ademe y pérdidas de lodo, etcétera. 

8. Resistencia a la penetración estándar y la profundidad del SPT. 

9. Nümero, tipo y profundidad de la muestra de suelo recuperada. 

0. En el caso de extracción de nticleos de roca, tipo de barril de nácleos utilizado y, para cada 
corrida, la longitud actual de la extracción de nticleos, longitud del nácleo recuperado y el RQD. 


DN Lyn = 


Esta información nunca debe dejarse a la memoria, debido a que a menudo da por resultado re- 
gistros de perforación erróneos. 
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Registro de perforación 
Nombre del proyecto Edificio de departamentos de dos pisos 


Esquina de la calle 


Ubicación __ Johnson y Olive Fecha de perforación 2 de marzo de 2005 


. , Barrena de . 
Perforación núm 3. Tipo de _ vástago hueco __ Elevación _ 60.8 m 
perforación de terreno 
Descripción Profun- po zi w 
p didad PUMETO Ce Neo | Comentarios 
del suelo muestra (%) 
(m) | de suelo 
Arcilla marrón claro (relleno) 
1 — 
Arena limosa (SM) SS-1 9 82 
„l 
d 38 
Nivel fredtico___¥ — I SS-2 12 | 17.6 LL = E 
— IP=11 
3.5m = 
4 — 
Limo arcilloso gris | STA 204 | LL = 36 , 
claro (ML) 5 4, = 112 kN/m” 
6 
g SS-3 11 | 20.6 
Arena con algo y 
de grava (SP) 
Fin de la perforación a 8 m 8 a | SS-4 27 9 
Noo = número de penetración estándar Nivel freático observado 
w, — contenido natural de humedad después de una semana 
LL = límite líquido; IP = índice plástico de perforación 
q, = resistencia a la compresión simple 
SS = muestra con media caña; ST = muestra con tubo Shelby 


Figura 2.27 Registro de perforación comtn. 


Después de efectuar las pruebas de laboratorio necesarias, el ingeniero geotécnico presenta 
un registro terminado que incluye notas del registro de campo del perforador y los resultados de las 
pruebas realizadas en el laboratorio. En la figura 2.41 se muestra un registro de perforación comün. 
Estos registros se tienen que adjuntar al reporte final de exploración del suelo suministrado al clien- 
te. En la figura también se dan las clasificaciones de los suelos en la columna izquierda, junto con la 
descripción de cada suelo (con base en el sistema unificado de clasificación de suelos). 


Exploración geofísica 


Varios tipos de técnicas de exploración geofísica permiten efectuar una evaluación rápida de las ca- 
racterísticas del subsuelo. Estos métodos también permiten una cobertura rápida de grandes áreas y 
son menos costosos que la exploración convencional por perforación. Sin embargo, en muchos casos, 
la interpretación definitiva de los resultados es difícil. Por esa razón, las técnicas se deben emplear 
sólo para trabajos preliminares. Aquí se analizan tres tipos de técnicas de exploración geofisica: el 
sondeo por refracción sísmica, el sondeo sísmico de agujero adjunto y el sondeo por resistividad. 


Sondeo por refracción sísmica 


Los sondeos por refracción sísmica son útiles para obtener información preliminar acerca del espesor 
de los estratos de varios suelos y de la profundidad de la roca o suelo duro en un emplazamiento. 
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Los sondeos por refracción se realizan mediante impactos sobre la superficie del terreno, como 
en el punto A en la figura 2.42a y observando la primera llegada de las perturbaciones (ondas de 
esfuerzo) a varios otros puntos (por ejemplo, B, C, D, . . .). El impacto se puede crear por un golpe 
de un martinete o por una carga explosiva pequeña. La primera llegada de las ondas perturbadoras 
en varios puntos se puede registrar por geófonos. 

El impacto sobre la superficie del terreno crea dos tipos de ondas de esfuerzo: ondas P (u 
ondas de compresión planas) y ondas S (u ondas de cortante). Las ondas P viajan más rápido que 
las ondas 5; de aquí que la primera llegada de las ondas perturbadoras estará relacionada con las 
velocidades de las ondas P en varios estratos. La velocidad de las ondas P en un medio es 


18, I= 
TE 5 (t) (2.72) 
(2) a a= 2u;) (1 ar Ms) 
8 
donde 
E. — módulo de elasticidad del medio 
y — peso específico del medio 
g — aceleración debida a la gravedad 
u, = relación de Poisson 
Estrato 1 * + y A Z CIS d 
Vi 
t X 
Estrato II va Z ian 
E Y 
Estrato III V3 Velocidad 


a) V3 


Tiempo de primera llegada 


a Distancia, x 
b) 


Figura 2.42 Sondeo por refracción sísmica. 
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Para determinar la velocidad v de las ondas P en varios estratos y los espesores de estos 
estratos, se utiliza el procedimiento siguiente: 


Paso 1. 


Paso 2. 


Paso 3. 


Paso 4. 


Paso 5. 


Se obtienen los tiempos de la primera llegada, ¢,, £,, t}, . . . , en varias distancias 
Xj X5, X4... , desde el punto de impacto. 

Se traza una gráfica del tiempo f contra la distancia x. La gráfica se verá como la 
que se muestra en la figura 2.42b. 


Se determinan las pendientes de las rectas ab, bc, cd, . . . : 


1 

Pendiente de ab = — 

Ui 

. 1 

Pendiente de bc = — 

V2 

: 1 
Pendiente de cd = — 

05 

Aquí, Vj, 0, 0, ... SON las velocidades de las ondas P en los estratos I, II, II, . . ., 


respectivamente (figura 2.42a). 
Se determina el espesor del estrato superior: 


Z E mn Ui 2 73 
= — —_ à 

| 2Nv tv * E 

El valor de x, se puede obtener de la gráfica, como se muestra en la figura 2.42b. 

Se determina el espesor del segundo estrato: 


Val — i| UU, 
Ti — 27, 
V vj — vj 


Aquí, T, es la intercepción del tiempo de la recta cd en la figura 2.42b, prolonga- 
da hacia atrás. 


vd (2.74) 


(Para consultar las deducciones detalladas de estas ecuaciones y otra informacion relacionada, 
consulte Dobrin, 1960, y Das, 1992). 

Las velocidades de las ondas P en varios estratos indican los tipos de suelo o roca que se 
encuentran abajo de la superficie del terreno. El intervalo de la velocidad de las ondas P 
que por lo general se encuentra en tipos de suelos diferentes y roca a poca profundidad se indica 
en la tabla 2.12. 

A] analizar los resultados de un sondeo por refracción, se debe tener en cuenta dos limita- 


ciones: 


1. Las ecuaciones básicas del sondeo, es decir, las ecuaciones (2.73) y (2.74), se basan en la 
suposición de que la velocidad de las ondas P es tal que v, < v, < v, <55. 

2. Cuando un suelo está saturado debajo del nivel freático la velocidad de las ondas P puede 
ser engafiosa. Las ondas P pueden viajar con una velocidad de aproximadamente 1500 m/s 
a través del agua. Para suelos secos y sueltos, la velocidad puede ser mucho menor que 
1500 m/s. Sin embargo, en una condición saturada, las ondas viajarán a través del agua 
presente en los espacios vacíos con una velocidad de aproximadamente 1500 m/s. Si no se 
ha detectado la presencia de agua freática, la velocidad de las ondas P se puede interpretar 
erróneamente e indicar un material más resistente (por ejemplo, una arenisca) que el real in situ. 
En general, las interpretaciones geofisicas siempre se deben verificar con los resultados 
obtenidos de sondeos. 
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Tabla 2.12 Intervalo de velocidad de la onda P en varios suelos y rocas. 


Velocidad de la onda 


Tipo de suelo o roca P m/s 
Suelo 
Arena, limo seco y capa superficial de grano fino 200-1 000 
Aluvión 500-2 000 
Arcillas compactas, grava arcillosa y arena 1000-2 500 
arcillosa densa 
Loess 250-750 
Roca 
Pizarra y esquisto 2 500-5 000 
Arenisca 1 500-5 000 
Granito 4 000-6 000 
Caliza firme 5 000-10 000 


Ejemplo 2.1 


Los resultados de un sondeo por refracción en un emplazamiento son los de la tabla siguiente: 


Distancia al geófono desde la fuente Tiempo de primera llegada 
de perturbación (m) (s x 103) 

23 MEZ 

5 233) 

153 35.3 
10 42.4 
15 50.9 
20 SA 
25 64.4 
30 68.6 
35 ALA 
40 12M 
50 T 


Determine las velocidades de las ondas P y el espesor del material encontrado. 


Solución 


Velocidad 

En la figura 2.43, los tiempos de la primera llegada de las ondas P están trazados contra la 
distancia del geófono desde la fuente de perturbación. La gráfica tiene tres segmentos rectos. 
Ahora se puede calcular la velocidad en los tres estratos superiores como sigue: 


1 tiempo 23x 10° 
Pendiente del to da = — = = 
Xn bec DR Vi distancia S25 
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Figura 2.43 Gráfica del tiempo de la primera llegada de la onda P 
contra la distancia del geófono desde la fuente de perturbación. 


o 
525 X I0 
v = Im — 228 m/s (estrato superior) 
' 1 12:5 3€ 1@-* 
Pendiente del segmento ab = — = 
Vz 11 
o 
lil $< O È / 
v = 135 — 814.8 m/s (estrato intermedio) 
1 BS 3« 108 
Pendiente del segmento be = — = 
V3 14.75 
o 


v, = 4214 m/s (tercer estrato) 


Al comparar las velocidades obtenidas aquí con las proporcionadas en la tabla 2.12 se observa 
que el tercer estrato es una capa de roca. 


Espesor de los estratos 
De la figura 2.43, x, = 10.5 m, por tanto, 


| fü» = Uy 
OPTEN 
2Vv,+v ° 


1 [8148 — 228 
CN x 10.5 = 3.94 
Naag o O do 


Por consiguiente, 
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De nuevo, de la ecuación (2.74) 


Z= 


| x 2Z,N vi — a (v3) (v2) 
Ae (0301) Vv) - v3 


El valor de T, (de la figura 2.43) es 65 X 107s. Entonces, 


2(3.94) V (4214)? — GN (4214) (814.8) 


1 "2 
UT 3165 P (4214) (228) V (4214)? — (814.8)? 


1 
= (0.065 — 0.0345)830.47 = 12.66 m 


Por lo tanto, el estrato de roca se encuentra a una profundidad de Z, + Z, = 3.94 + 12.66 = 
16.60 m desde la superficie del terreno. a 


Sondeo sismico por agujero adjunto (pozos cruzados) 


La velocidad de las ondas cortantes creadas como resultado de un impacto a un estrato dado 
de suelo se puede determinar con efectividad mediante el sondeo sismico por agujero adjunto 
(Stokoe y Woods, 1972). El principio de esta técnica se ilustra en la figura 2.44, que muestra dos 
barrenos perforados en el terreno separados una distancia L. Se crea un impulso vertical en el 
fondo de un agujero por medio de una barra de impulso. Las ondas cortantes generadas de esta 
manera se registran en un transductor sensitivo verticalmente. La velocidad de las ondas cortantes 
se calcula con 


(2.75) 


donde f = tiempo de viaje de las ondas. 


Impulso Osciloscopio 
ad, [e 


Transductor de 
velocidad vertical 


n Transductor `. ` zw 
$ ng de velocidad : ^: ; 
“a .* vertical 


PR 2 s Onda cortanté”. 5 S 
A dew t o e aer riter Figura 2.44 Método de sondeo sísmico de 
s L agujero adjunto. 


124 Capitulo 2: Depósitos naturales de suelo y exploración del subsuelo 


El módulo de cortante G, del suelo a la profundidad que se realiza la prueba se puede 
determinar a partir de la relación 


O 
v 
G, = 4 (2.76) 
S8 
donde 
v. = velocidad de las ondas cortantes 


Ss 


y = peso específico del suelo 
g = aceleración debida a la gravedad 


El módulo de cortante es útil en el diseño de cimentaciones para soportar maquinaria vibratoria 
y similar. 


Sondeo por resistividad 


Otro método geofisico para la exploración del subsuelo es el sondeo por resistividad eléctrica. 
La resistividad eléctrica de cualquier material conductor que tiene una longitud L y un área A de 
sección transversal se puede definir como 


p== (2.77) 


donde R = resistencia eléctrica. 

Las unidades de la resistividad son ohm-centimetro u ohm-metro. La resistividad de varios 
suelos depende de su contenido de humedad y también de la concentración de iones disueltos en ellos. 
Las arcillas saturadas tienen una resistividad muy baja; los suelos secos y las rocas tienen una 
resistividad alta. El intervalo de resistividad generalmente encontrada en varios suelos y rocas se 
da en la tabla 2.13. 

En el procedimiento más común para medir la resistividad eléctrica de un perfil de suelo se 
utilizan cuatro electrodos hincados en el terreno, igualmente separados a lo largo de una recta. Al 
procedimiento se le refiere en general como método de Wenner (figura 2.45a). 


Tabla 2.13 Valores representativos de la resistividad. 


Resistividad 
Material (ohm - m) 
Arena 500-1500 
Arcillas, limo saturado 0-100 
Arena arcillosa 200-500 
Grava 1500-4000 
Roca intemperizada 1500-2500 


Roca firme > 5000 
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mE EUM" 


Estrato 1 
Resistividad, p, 


Estrato 2 
 Resistividad, p; 


a) 


Pendiente p, 


Figura 2.45 Sondeo por resis- 

Zi >| tividad eléctrica: a) método de 
Wenner; b) método empirico para 

>d determinar la resistividad y el 

b) espesor de cada estrato. 


[€ 


Los dos electrodos exteriores se utilizan para enviar una corriente eléctrica / (suele ser corriente 
directa con electrodos de potencial no polarizante) al terreno. La corriente se encuentra por 
lo general en el intervalo de 50 a 100 miliamperes. La caída de voltaje, V, se mide entre los 
dos electrodos interiores. Si el perfil del suelo es homogéneo, su resistividad eléctrica es 


E 2rdV 
P> I 


(2.78) 


En la mayoría de los casos, el perfil del suelo puede consistir en varios estratos con re- 
sistividades diferentes y la ecuación (2.78) producirá la resistividad aparente. Para obtener la 
resistividad real de varios estratos y sus espesores, se puede utilizar un método empírico que 
comprende efectuar pruebas con varios espaciamientos de los electrodos (es decir, d se cambia). 
La suma de las resistividades aparentes, Sp, se traza contra el espaciamiento d, como se muestra 
en la figura 2.45b. La gráfica que se obtiene de esta manera tiene segmentos relativamente rectos, 
cuyas pendientes dan la resistividad de los estratos individuales. Los espesores de los diversos 
estratos se puede estimar como se muestra en la figura 2.45b. 

El sondeo por resistividad es particularmente útil para ubicar depósitos de grava dentro de 
un suelo de grano fino. 


126 Capitulo 2: Depósitos naturales de suelo y exploración del subsuelo 
Reporte de la exploración del subsuelo 


A] final de todos los programas de exploración del suelo, las muestras de suelo y roca recolecta- 
das en el campo se someten a una observación visual y a pruebas de laboratorio adecuadas. (Las 
pruebas básicas del suelo se describieron en el capítulo 1). Después de haber compilado toda la 
información requerida, se elabora un reporte de la exploración del suelo para que lo utilice el de- 
partamento de disefio y para referencia durante el trabajo de construcción futuro. Si bien los deta- 
Iles y la secuencia de información en esos reportes pueden variar hasta cierto punto, dependiendo 
de la estructura en consideración y de la persona que compile el reporte, cada reporte debe incluir 
los puntos siguientes: 


1. Una descripción del alcance de la investigación. 
2. Una descripción de la estructura propuesta para la que se ha realizado la exploración del 
subsuelo. 
. Una descripción de la ubicación del emplazamiento, incluyendo cualesquiera estructuras 


o 


cercanas, condiciones de drenaje, la naturaleza de la vegetación del emplazamiento y sus 

alrededores, y cualesquier otros rasgos particulares al emplazamiento. 

4. Una descripción del escenario geológico del emplazamiento. 

5. Detalles de la exploración de campo, es decir, námero, profundidad y tipos de perforaciones 

realizadas, etcétera. 

6. Una descripción general de las condiciones del subsuelo, de acuerdo con su determinación 

de muestras de suelo y de pruebas de laboratorio pertinentes, la resistencia a la penetración 

estándar y la resistencia de penetración de cono, etcétera . 

7. Una descripción de las condiciones del nivel freático. 

8. Recomendaciones respecto a la cimentación, incluyendo el tipo de cimentación recomendado, 
la presión de soporte permisible y cualquier procedimiento de construcción especial que se 
pudiera necesitar; los procedimientos alternativos de disefio de la cimentación también 
se deben analizar en esta parte del reporte. 

9. Conclusiones y limitaciones de las investigaciones. 


Las presentaciones gráficas siguientes se deben adjuntar al reporte: 


1. Un mapa de la ubicación del emplazamiento. 

2. Una vista en planta de la ubicación de las perforaciones respecto a las estructuras propuestas 
y a aquellas cercanas. 

3. Registros de perforación. 

4. Resultados de las pruebas de laboratorio. 

5. Otras presentaciones gráficas especiales. 


Los reportes de exploración se deben planear y documentar bien, ya que ayudarán a responder 
preguntas y resolver problemas de la cimentación que se pueden originar más adelante durante el 
diseño y la construcción. 


2.1 Para un tubo Shelby, se dan: diámetro exterior = 76.2 mm y diámetro interior de 73 mm. 
¿Cuál es la relación de áreas del tubo? 

2.2 En la figura P2.2 se muestra un perfil de un suelo junto con los números de penetración 
estándar en el estrato de arcilla. Utilice las ecuaciones (2.8) y (2.9) para determinar la 
variación de c, y OCR con la profundidad. ¿Cuál es el valor promedio de c, y OCR? 
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| E DE i a PN p A e ATena seca e 
imi ue rg a y = 16.5 kN/n? 
y freático ` 
^ == Arena 
15m Huc EN 
y Noo 
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1.5 m == = 
Y 
t es Arcilla 
15m Ysat T 16.8 me 
+ A08 
15m 
pos 
E 10 
CDL. ae | ^ UN. Arena 
Figura P2.2 


2.3 La siguiente es la variación del número de penetración estándar de campo (N¿¿) en un 
depósito de arena: 


Profundidad (m) Neo 
1.5 6 
3 8 
4.5 9 
6 8 
7.9 13 
9 14 


El nivel freático se localiza a una profundidad de 6 m. Datos: el peso específico seco de 
la arena de 0 a una profundidad de 6 m es de 18 kN/m? y el peso específico saturado de la 
arena para una profundidad de 6 a 12 m es de 20.2 kN/m'. Utilice la relación de Skempton 
dada en la ecuación (2.12) para calcular los námeros de penetración corregidos. 

2.4 Para el perfil de suelo descrito en el problema 2.3, estime un ángulo de fricción máximo 
del suelo. Utilice la ecuación (2.28). 

2.5 Repita el problema 2.4 aplicando la ecuación (2.27). 

2.6 | Consulte el problema 2.3. Utilizando la ecuación (2.20), determine la densidad relativa 
promedio de la arena. 

2.7 En la tabla siguiente se proporciona la variación del número de penetración estándar de 
campo (N,,) en un depósito de arena: 


Profundidad (m) Neo 
1.5 5 
3.0 11 
4.5 14 
6.0 18 
7:5 16 


9.0 21 
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2.8 


2.9 


El nivel freático se encuentra a una profundidad de 12 m. El peso específico de la arena de 
0 a una profundidad de 12 m es de 17.6 kN/m?. Suponga que el tamaño medio de los granos 
(D,,) del depósito de arena es de 0.8 mm. Estime la variación de la densidad relativa con la 
profundidad de la arena. Utilice la ecuación (2.21). 

Los siguientes son los números de penetración estándar determinados en un suelo arenoso 
en el campo: 


Profundidad (m) Peso específico del suelo (kN/m?) Neo 


3.0 16.66 7 
4.5 16.66 9 
6.0 16.66 11 
7.5 18.55 16 
9.0 18.55 18 
10.5 18.55 20 
12.0 18.55 22 


Utilizando la ecuación (2.27), determine la variación del ángulo de fricción máximo del suelo, 
¢’. Estime un valor promedio de $' para el diseño de una cimentación superficial. (Nota: 
para una profundidad mayor que 6 m, el peso específico del suelo es de 18.55 kN/m?). 
Consulte el problema 2.8. Suponga que la arena está limpia y normalmente consolidada. 
Estime el valor promedio del módulo de elasticidad entre las profundidades de 6 y 9 m. 
Los siguientes son los detalles de un depósito de suelo en arena: 


Presión de sobrecarga Nümero de penetración 

Profundidad (m) efectiva (kN/m?) estándar de campo, NM, 
3.0 55 9 
4.5 82 11 
6.0 98 12 


Suponga que el coeficiente de uniformidad (C,) de la arena es de 2.8 y que la relación 
de sobreconsolidación (OCR) es de 2. Estime la densidad relativa promedio de la arena a 
una profundidad entre 3 y 6 m. Utilice la ecuación (2.19). 

Consulte la figura P2.2. En el estrato de arcilla se realizaron pruebas de corte con veleta. 

Las dimensiones de la veleta fueron 63.5 mm (D) X 127 mm (H). Para la prueba en A, el 

par de torsión requerido para ocasionar la falla fue de 0.051 N - m. Para la arcilla se obtu- 

vieron los datos siguientes: límite líquido — 46 y límite plástico — 21. Estime la cohesión 
no drenada de la arcilla para utilizarla en el disefio empleando la relación A de Bjerrum 

[ecuación (2.35a)]. 

Consulte el problema 2.11. Estime la relación de sobreconsolidación de la arcilla. Utilice 

las ecuaciones (2.37) y (2.38). 

a. Se realizó una prueba de corte con veleta en una arcilla saturada. La altura y el diámetro 
de la veleta fueron 101.6 mm y 50.8 mm, respectivamente. Durante la prueba, el par de 
torsión máximo aplicado fue de 23 Ib-pie. Determine la resistencia cortante no drenada 
de la arcilla. 

b. El suelo de arcilla descrito en el inciso a) tiene un limite líquido de 58 y un limite plástico 
de 29. ;, Cuál será la resistencia cortante no drenada corregida de la arcilla para fines de 
disefio? Utilice la relación A de Bjerrum [ecuación (2.35a)]. 

Consulte el problema 2.13. Determine la relación de sobreconsolidación de la arcilla. 

Aplique las ecuaciones (2.37) y (2.40). Utilice "n = 64.2 kN/m’. 
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2.15 En un depósito de arena seca normalmente consolidada, se realizó una prueba de penetra- 


2.16 


2.17 


2.18 


2.19 


ción de cono. Los resultados son los siguientes: 


Profundidad Resistencia de punta 


(m) del cono, q, (MN/m?) 
1.5 2.06 
3.0 4.23 
4.5 6.01 
6.0 8.18 
13 9.97 
9.0 12.42 


Suponiendo que el peso específico seco de la arena es de 16 kN/m*, estime el ángulo de 
fricción máximo promedio, ¢’, de la arena. Utilice la ecuación (2.48). 

Consulte el problema 2.15. Aplicando la ecuación (2.46), determine la variación de la 
densidad relativa con la profundidad. 

En el perfil de suelo que se muestra en la figura P2.17, si la resistencia de penetración de 
cono (q,) en A (determinada por un penetrómetro de cono de fricción eléctrico) es de 

0.8 MN/m?, estime: 

a. La cohesión no drenada, C, 

b. La relación de sobreconsolidación, OCR 

En una prueba con un presurímetro en una arcilla suave saturada, el volumen medido de 
la celda V, = 535 cm’, p, = 42.4 KN/m’, p, = 326.5 KN/m?, v, = 46 cm’ y v, = 180 cm’. 
Suponiendo que la relación de Poisson (u,) es de 0.5 y consultando la figura 2.32, calcule 
el módulo del presurímetro (£ ). 

En un depósito de arcilla se realizó una prueba con dilatómetro. El nivel freático se ubicó 
a una profundidad de 3 m bajo la superficie. A una profundidad de 8 m bajo la superficie, 
la presión de contacto (p,) fue de 280 kN/m? y el esfuerzo de expansión (p,) fue de 
350 kN/m’. Determine lo siguiente: 

a. El coeficiente de presión de tierra en reposo, K, 

b. La relación de sobreconsolidación, OCR 

c. El módulo de elasticidad, E. 

Suponga que c a una profundidad de 8 m es de 95 kN/m? y u, = 0.35. 


2 
=2m= 
Arcilla 
_ 3 
€ — y Nivel freático Y TIENE 
Arcilla 
Y sar = 20 kN/n? 
4m 
Nel 


Figura P2.17 
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2.20 En un depósito de arena se realizó una prueba con un dilatómetro a una profundidad de 6 m. 
El nivel freático se localizó a 2 m bajo la superficie del terreno. De la prueba se obtuvo 
para la arena: y, = 14.5 kN/m? y y „= 19.8 kN/m’. El esfuerzo de contacto durante la 
prueba fue de 260 kN/m?. Estime el ángulo de fricción del suelo, ¢’. 

2.21 La velocidad de la onda P en un suelo es de 1900 m/s. Suponiendo que la relación de 
Poisson es de 0.32, calcule el módulo de elasticidad del suelo. Suponga que el peso espe- 
cífico del suelo es de 18 kN/m*. 

2.22 Los resultados de un sondeo por refracción (figura 2.42a) en un emplazamiento se indican 
en la tabla siguiente. Determine el espesor y la velocidad de la onda P del material encon- 
trado. 


Distancia desde la fuente Tiempo de primera llegada 


de perturbación (m) de las ondas P (s x 10?) 
2.5 5.08 
5.0 10.16 
7:5 15.24 

10.0 17.01 
15.0 20.02 
20.0 24.2 
25.0 27.1 
30.0 28.0 
40.0 31.1 
50.0 33.9 
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Cimentaciones superficiales: 
capacidad de carga ultima 


Introduccion 


3.2 


Para que las cimentaciones superficiales tengan un desempeño satisfactorio deben tener dos ca- 
racterísticas principales: 


1. Tienen que ser seguras contra la falla general por corte del suelo que las soporta. 

2. No pueden experimentar un desplazamiento, o un asentamiento excesivo. (El término excesivo 
es relativo, debido a que el grado de asentamiento permitido para una estructura depende de 
varias consideraciones). 


La carga por área unitaria de la cimentación a la que ocurre la falla por corte en un suelo se deno- 
mina capacidad de carga ültima, que es el tema de este capítulo. 


Concepto general 


Considere un cimentación corrida con un ancho B que se apoya sobre la superficie de una arena 
densa o suelo cohesivo rígido, como se muestra en la figura 3.1a. Ahora, si se aplica una carga gra- 
dualmente a la cimentación, el asentamiento se incrementará. La variación de la carga por área 
unitaria (q) sobre la cimentación con el asentamiento de la cimentación también se muestra en 
la figura 3.1a. En cierto punto, cuando la carga por área unitaria es igual a q,, ocurrirá una falla 
repentina en el suelo que soporta la cimentación y la superficie de falla en el suelo se extenderá 
hasta la superficie del terreno. A esta carga por área unitaria, q „ suele referírsele como capacidad 
de carga ültima de la cimentación. Cuando este tipo de falla repentina ocurre en el suelo, se de- 
nomina falla general por corte. 

Si la cimentación en consideración se apoya sobre un suelo de arena o arcillosos de compac- 
tación media (figura 3.1b), un incremento en la carga sobre la cimentación también se acompañará 
por un incremento en el asentamiento. Sin embargo, en este caso la superficie de falla en el suelo 
se extenderá gradualmente hacia fuera desde la cimentación, como se muestra por las líneas con- 
tinuas en la figura 3.1b. Cuando la carga por área unitaria sobre la cimentación es igual a Guay 
el movimiento de la cimentación se acompañará por sacudidas repentinas. Entonces se requiere 
de un movimiento considerable de la cimentación para que la superficie de falla en el suelo se 
extienda hasta la superficie del terreno (como se muestra por las líneas discontinuas en la figura). 
La carga por área unitaria a la que esto sucede es la capacidad de carga última, q,. Más allá de 
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B Carga/área unitaria, q 


= M ; du 
XN Superficie 


a de falla en 
el suelo Asentamiento 


B Carga/área unitaria, q 


Superficie 

b) de falla 
Asentamiento 

B Carga/área unitaria, q 

Superficie 
de falla 

c) superficial 

Asentamiento 


Figura 3.1 Naturaleza de la falla por capacidad de carga del suelo: a) falla general por corte; 

b) falla local por corte; c) falla de corte por punzonamiento (vuelta a dibujar según Vesic, 1973). 
[Vesic, A.S. (1973). “Analysis of Ultimate Loads of Shallow Foundations”, Journal of Soil Mechanics 
and Foundations Division, American Society of Civil Engineers, Vol. 99, núm. SM1, pp. 45-73. 

Con permiso de la ASCE]. 


este punto, un incremento en la carga se acompaña por un gran incremento en el asentamiento de 
la cimentación. A la carga por área unitaria de la cimentación, q,,,,, se le refiere como primera 
carga de falla (Vesic, 1963). Observe que un valor pico de q no se presenta en este tipo de falla, 
lo que se denomina falla local por corte en el suelo. 

Si la cimentación está soportada por un suelo muy suelto, la gráfica carga-asentamiento 
será como la de la figura 3.1c. En este caso, la superficie de falla en el suelo no se extenderá hasta 
la superficie del terreno. Más allá de la carga última de falla, q,, la gráfica carga-asentamiento 
será muy pronunciada y prácticamente lineal. Este tipo de falla en el suelo se denomina falla de 
corte por punzonamiento. 

Vesic (1963) realizó varias pruebas de laboratorio de capacidad de carga sobre placas circu- 
lares y rectangulares soportadas por arena a varias densidades relativas de compactación, D . Las 
variaciones de q,, /3YB y q, /1yB obtenidas de estas pruebas, donde B es el diámetro de una placa 
circular o el ancho de una placa rectangular y y es el peso específico de la arena, se muestran en 
la figura 3.2. Es importante observar a partir de esta figura que, para D, = aproximadamente 70%, 
ocurre en el suelo el tipo de falla general por corte. 

Con base en resultados experimentales, Vesic (1973) propuso una relación para el modo 
de falla por capacidad de carga de cimentaciones que se apoyan sobre arenas. En la figura 3.3 se 
muestra esta relación, que comprende la notación 


Densidad relativa, D, 
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0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 
i | 1 | 1 | 
Corte por Cortante 
. Cortante local 
punzonamiento general 


Ww) 


Leyenda 


Doerrm 


(2 X 12 pulg) 
Reducida al 0.6 


carga de falla 


1.35 1.40 


1.45 


1.50 
Peso específico seco, y, 


Peso específico del agua, y,, 


= Placa circular de 203 mm (8 pulg) 
o Placa circular de 152 mm (6 pulg) 
* Placa circular de 102 mm (4 pulg) 
o Placa circular de 51 mm (2 pulg) 

^ Placa rectangular de 51 X 305 mm 


Los signos pequeiios indican la primera 


1.55 


1.60 


Figura 3.2 Variación de q,,,/0.5*yB y q,/0.5yB para placas circulares y rectangulares sobre la superficie 
de una arena. (Adaptada de Vesic, 1963). (De Vesic, A. B. Bearing Capacity of Deep Foundations in Sand. 
En Highway Research Record 39, Highway Research Board, National Research Council, Washington, 
D.C., 1963, Figura 28, p. 137. Reproducida con permiso del Transportation Research Board.) 


D, = densidad relativa de la arena 


D, — profundidad de la cimentación medida desde la superficie del terreno 


2BL 


B* 2——— 
B+L 
donde 


B = ancho de la cimentación 
L = longitud de la cimentación 


(Nota: L siempre es mayor que B.) 


(3.1) 
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3.3 


Densidad relativa, D, 


0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 
0 f l f l J 
1 zi 
Falla de corte Falla local Falla 
por punzonamiento Y POr corte general 
por corte 
2 4 
* 
9 
a 
3 y 
4 4 
5 JJ 
Figura 3.3 Modos de falla de una cimentación en arena (según Vesic, 1973). [Vesic, A.S. (1973). “Analy- 
sis of Ultimate Loads of Shallow Foundations”, Journal of Soil Mechanics and Foundations Division, 


American Society of Civil Engineers, Vol. 99, núm. SM1, pp. 45-73. Con permiso de la ASCE]. 


Para cimentaciones cuadradas, B = L; para cimentaciones circulares, B = L = diámetro, por lo tanto, 
B*=B (3.2) 


En la figura 3.4 se muestra el asentamiento S de las placas circulares y rectangulares sobre la 
superficie de una arena ante carga última, como se describe en la figura 3.2. En la figura se indica 
un intervalo general de S/B con la densidad relativa de compactación de la arena. Por consiguien- 
te, en general se puede decir que, para cimentaciones a una profundidad superficial (es decir, para 
una D,/B* pequeña), la carga última puede ocurrir a un asentamiento de la cimentación de 4 a 
10% de B. Esta condición se origina junto con la falla general por corte en el suelo; sin embargo, 
en el caso de falla local por corte o por punzonamiento, la carga última puede ocurrir a un asen- 
tamiento de 15 a 25% del ancho de la cimentación (B). 


Teoría de la capacidad de carga de Terzaghi 


Terzaghi (1943) fue el primero en presentar una teoría completa para evaluar la capacidad de carga 
última de cimentaciones aproximadamente superficiales. De acuerdo con su teoría, una cimentación 
es superficial si sa profundidad, D, (figura 3.5), es menor que o igual a su ancho. Sin embargo, 
investigadores posteriores sugirieron que las cimentaciones con D, igual a tres o cuatro veces su 
ancho se podían definir como cimentaciones superficiales. 

Terzaghi sugirió que para una cimentación continua o corrida (es decir, cuando su relación 
ancho a longitud tiende a cero), la superficie de falla en el suelo ante carga ültima se puede su- 
poner similar a la que se muestra en la figura 3.5. (Observe que este es el caso de falla general 
por corte segün se define en la figura 3.1a). El efecto del suelo arriba del fondo de la cimentación 
también se puede suponer que se reemplaza por una sobrecarga equivalente, q = yD, (donde y es 
el peso específico del suelo). La zona de falla bajo la cimentación se puede separar en tres partes 
(consulte la figura 3.5): 


3.3 Teoria de la capacidad de carga de Terzaghi 


Densidad relativa, D, 


0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 
l l l l l l 
Corte por orte 
P Corte local © 
punzonamiento general 
25% 
o ve 
20% + 
Placas 
Nu rectangulares 
Placas circulares s 
15552 ¿A . 
um ae ML a m. 
Se a PR 
== N 
>< s 
Rs e 
x 
10% 4 Se 
Diámetro de la placa circular Tu EN 
BI 203 mm (8 pulg) ers "m 
152 mm (6 pulg) sa x 
5% + e 102mm (4 pulg) >, 
O 51mm (2 pulg) 
A 51 X 305 mm (2 X 12 pulg) 
Placa rectangular (ancho = B) 


a —_A _ _ _ _  _--—-7— 
1.35 1.40 1.45 1.50 1:55 
Peso específico seco, y; 
Peso específico del agua, y,, 


Figura 3.4 Intervalo del asentamiento de placas circulares y rectangulares ante 
carga última (D/B = 0) en arena (modificada según Vesic, 1963). (De Vesic, 

A. B., Bearing Capacity of Deep Foundations in Sand. En Highway Research 
Record 39, Highway Research Board, National Research Council, Washington, 
D.C., 1963, Figura 29, p. 138. Reproducida con permiso del Transportation 
Research Board.) 


f£ Suelo 

Peso específico =y 
Cohesión -c 
Angulo de fricción = $' 


Figura 3.5 Falla por capacidad de carga en un suelo bajo una cimentación 
rígida continua (corrida). 
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1. La zona triangular ACD inmediatamente abajo de la cimentación. 

2. Las zonas de radiales de corte ADF y CDE, con las curvas DE y DF como arcos de una espi- 
ral logaritmica. 

3. Dos zonas triangulares pasivas de Rankine FH y CEG. 


Los ángulos CAD y ACD se suponen iguales al ángulo de fricción del suelo $'. Observe 
que, con el reemplazo del suelo arriba del fondo de la cimentación por una sobrecarga equivalente q, 
se ignoró la resistencia cortante del suelo a lo largo de las superficies de falla GI y HJ. 

Aplicando un análisis de equilibrio, Terzaghi expresó la capacidad de carga última en la 
forma 


qu = CN, + qN, + 5yBN, (cimentación continua o corrida) (3.3) 


donde 


c' = cohesión del suelo 
y = peso específico del suelo 
q = YD; 
NaN N= factores de capacidad de carga que son adimensionales y funciones sólo del ángulo 
de fricción del suelo $' 


Los factores de capacidad de carga N., N; y N, se definen mediante las expresiones 


e? 89/4 — %'/2)tan [4 
N, = cot $' 1 | = cot d’(N, — 1) (3.4) 


2 cos? Ead 
4 2 


e (37/4 — $' /2)tan $' 


N, = ; (3.5) 
2 cos'( 45 + z) 
2 
y. 
1/ Koy 
=- =1 ! : 
N, (s $ Jen db (3.6) 


donde K = coeficiente de presión pasiva. 

Las variaciones de los factores de capacidad de carga definidos por las ecuaciones (3.4), 
(3.5) y (3.6) se dan en la tabla 3.1. 

Para estimar la capacidad de carga ültima de cimentaciones cuadradas y circulares, la 
ecuación (3.1) se puede modificar respectivamente a 


qu = 1.3c'N. + qN, + 0.4yBN, (cimentación cuadrada) (3.7) 


Tabla 3.1 Factores de capacidad de carga de Terzaghi — ecuaciones (3.4), (3.5) y (3.6). 


3.3 Teoría de la capacidad de carga de Terzaghi 


De Kumbhojkar (1993). 
$ N, N, N,? $ N, N, N,? 
0 5.70 1.00 0.00 26 27.09 14.21 9.84 
1 6.00 1.10 0.01 27 29.24 15.90 11.60 
2 6.30 1.22 0.04 28 31.61 17.81 13.70 
3 6.62 1.35 0.06 29 34.24 19.98 16.18 
4 6.97 1.49 0.10 30 37.16 22.46 19.13 
5 7.34 1.64 0.14 31 40.41 25.28 22.65 
6 7.73 1.81 0.20 32 44.04 28.52 26.87 
7 8.15 2.00 0.27 33 48.09 32.23 31.94 
8 8.60 2.21 0.35 34 52.64 36.50 38.04 
9 9.09 2.44 0.44 35 51.13 41.44 45.41 
10 9.61 2.69 0.56 36 63:53 47.16 54.36 
11 10.16 2.98 0.69 9 770.01 53.80 65.27 
12 10.76 3.29 0.85 38 77.50 61.55 78.61 
13 11.41 3.63 1.04 39 85.97 70.61 95.03 
14 12-11 4.02 1.26 40 95.66 81.27 115.31 
15 12.86 4.45 1.52 41 106.81 93.85 140.51 
16 13.68 4.92 1.82 42 119.67 108.75 171.99 
17 14.60 5.45 2.18 43 134.58 126.50 211.56 
18 15.12 6.04 2.59 44 151.95 147.74 261.60 
19 16.56 6.70 3.07 45 172.28 173.28 325.34 
20 17.69 7.44 3.64 46 196.22 204.19 407.11 
21 18.92 8.26 4.31 47 224.55 241.80 512.84 
22 20.27 9.19 5.09 48 258.28 287.85 650.67 
23 21.75 10.23 6.00 49 298.71 344.63 831.99 
24 23.36 11.40 7.08 50 347.50 415.14 1072.80 
25 25.13 12.72 8.34 
“De Kumbhojkar (1993). 


du = 13€ N; + qN, + 0.3yBN, 


(cimentación circular) 
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(3.8) 


En la ecuación (3.7), B es igual a la dimensión de cada lado de la cimentación; en la ecuación 
(3.8), B es igual al diámetro de la cimentación. 

Para cimentaciones que presentan el modo de falla local por corte en suelos, Terzaghi sugi- 
rió las modificaciones siguientes para las ecuaciones (3.3), (3.7) y (3.8): 


8c N; + qN; + 


= 0.867€ N; + qN;, + 0.4yBN! 


qu = 0.867¢'N' + qN', + 0.3yBN! 


BN, 


(cimentación continua) 


(cimentación cuadrada) 


(cimentación circular) 


(3.9) 
(3.10) 


(3.11) 
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3.4 


Tabla 3.2 Factores de capacidad de carga modificados de Terzaghi N¿, Nj, y Nj. 


$ N; N, N, p N, N; N, 
0 5.70 1.00 0.00 26 15.53 6.05 2.59 
1 5.90 1.07 0.005 27 16.30 6.54 2.88 
2 6.10 1.14 0.02 28 17.13 7.07 3.29 
3 6.30 1.22 0.04 29 18.03 7.66 3.76 
4 6.51 1.30 0.055 30 18.99 8.31 4.39 
5 6.74 1.39 0.074 31 20.03 9.03 4.83 
6 6.97 1.49 0.10 32 21.16 9.82 5.51 
7 7.22 1.59 0.128 33 22.39 10.69 6.32 
8 7.47 1.70 0.16 34 23.72 11.67 7.22 
9 7.74 1.82 0.20 35 25.18 12.75 8.35 

10 8.02 1.94 0.24 36 26.77 13.97 9.41 

11 8.32 2.08 0.30 37 28.51 15.32 10.90 

12 8.63 2.22 0.35 38 30.43 16.85 12.75 

13 8.96 2.38 0.42 39 32.53 18.56 14.71 

14 9.31 2.55 0.48 40 34.87 20.50 17.22 

15 9.67 2.73 0.57 Al 37.45 22.70 19.75 

16 10.06 2.92 0.67 42 40.33 25.21 22.50 

17 10.47 3.13 0.76 43 43.54 28.06 26.25 

18 10.90 3.36 0.88 44 47.13 31.34 30.40 

19 11.36 3.61 1.03 45 51.17 35.11 36.00 

20 11.85 3.88 1.12 46 55.73 39.48 41.70 

21 12.37 4.17 1.35 47 60.91 44.45 49.30 

22 12.92 4.48 1.55 48 66.80 50.46 59.25 

23 13.51 4.82 1.74 49 73.55 57.41 71.45 

24 14.14 5.20 1.97 50 81.31 65.60 85.75 

25 14.80 5.60 2.25 


Ni, Ni, y N,, los factores de capacidad de carga modificados, se pueden calcular utilizando 
las ecuaciones de los factores de capacidad de carga (para N., N, y N., respectivamente) 
reemplazando $' por ' = tan” 16 tan $”). La variación de N’. N, 5 y N; con el ángulo de fricción 
del suelo $' se da en la tabla 3.2. 

Las ecuaciones de capacidad de carga de Terzaghi ahora se han modificado para tomar en 
cuenta los efectos de la forma de la cimentación (B/L), la profundidad de empotramiento (D, ) 
y la inclinación de la carga. Esto se analiza en la sección 3.6. Sin embargo, muchos i ingenicios 
aún utilizan la ecuación de Terzaghi, ya que proporciona muy buenos resultados considerando la 
incertidumbre de las condiciones del suelo en varios emplazamientos. 


Factor de seguridad 


El cálculo de la capacidad de carga permisible bruta de cimentaciones superficiales requiere 
aplicar un factor de seguridad (FS) a la capacidad de carga última bruta, o 


E 


perm ag FS (3.12) 
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Sin embargo, algunos ingenieros prefieren emplear un factor de seguridad tal que 


capacidad de carga Ultima neta 
FS 


Incremento neto del esfuerzo en el suelo = (3.13) 


La capacidad de carga última neta se define como la presión última por área unitaria de la cimenta- 
ción que puede soportar el suelo en exceso de la presión causada por el suelo circundante al nivel de 
la cimentación. Si la diferencia entre el peso específico del concreto utilizado en la cimentación y 
el peso específico del suelo circundante se supone que es insignificante, entonces 


Uneta(u) =u q (3.14) 


donde 

neta) ^ Capacidad de carga última neta 
4q = YD; 

Por lo tanto, 


d, dd 
Aperm(neta) = FS (3:15) 


El factor de seguridad según se define por la ecuación (3.15) debe ser al menos de 3 en todos los 
casos. 


Ejemplo 3.1 


Una cimentación cuadrada tiene 2 X 2 m en planta. El suelo que soporta la cimentación tiene 
un ángulo de fricción de 9' = 25? y c' = 20 kN/n?. El peso específico del suelo, y, es 16.5 KN/m?. 
Determine la capacidad de carga permisible sobre la cimentación con un factor de seguridad 
(FS) de 3. Suponga que la profundidad de la cimentación (D,) es de 1.5 m y que ocurre una 
falla general por corte en el suelo. 


Solución 
De la ecuación (3.7) 


du = L3c N, + qN, + 0.4yBN, 


De la tabla 3.1, para $' = 25°, 


N= 2513 
N= 1272 
N = BA 


Por lo tanto, 


qu = (1.3) (20) (25.13) + (1.5 X 16.5) (12.72) + (0.4) (16.5) (2) (8.34) 
= 653.38 + 314.82 + 110.09 = 1078.29 kN/m? 
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Por lo tanto, la capacidad de carga permisible por área unitaria de la cimentación es 


Gb, 1078.29 , 
Le = 359.5 kN 
(perm FS E /m 
Por consiguiente, la carga bruta permisible total es 
O = (3595) B= (359.5) (20:02 JE 1438 kN L 


Modificación de las ecuaciones de capacidad 
de carga por nivel freático 
Las ecuaciones (3.3) y (3.7) a (3.11) proporcionan la capacidad de carga ültima, con base en la 
suposición de que el nivel freático se ubica muy por debajo de la cimentación. Sin embargo, si el 


nivel freático está cerca de la cimentación, serán necesarias algunas modificaciones de las ecua- 
ciones de capacidad de carga. (Consulte la figura 3.6). 


Caso I. Si el nivel freático se ubica tal que 0 = D, = Dp el factor q en las ecuaciones de capa- 
cidad de carga toma la forma i 


q = sobrecarga efectiva = Dyy + D (Ysu — Yw) (3.16) 
donde 


Ys peso específico saturado del suelo 
y, = peso específico del agua 


Además, el valor de y en el último término de las ecuaciones se tiene que reemplazar por y’ = 
Y sat = Yur 


Caso ll. Para un nivel freático ubicado tal que 0 < d < B, 
q = yD, (3.17) 


En este caso, el factor y en el ultimo término de las ecuaciones de capacidad de carga se debe 
reemplazar por el factor 


— , d , 
yc pon mp (3.16) 


spel — Caso I 


| 
| 


Nivel freático 


=e : Caso II 


peso específico Figura 3.6 Modificación de las ecuaciones de 
saturado capacidad de carga por nivel freático. 


Ysat 
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Las modificaciones anteriores se basan en la suposición de que no existe una fuerza de filtración 
en el suelo. 


Caso Ill. Cuando el nivel freático se ubica tal que d = B, el agua no tendrá efecto sobre la capa- 
cidad de carga última. 


Ecuación general de la capacidad de carga 


Las ecuaciones de la capacidad de carga última (3.3), (3.7) y (3.8) son sólo para cimentaciones 
continuas, cuadradas y circulares; no abordan el caso de cimentaciones rectangulares (0 < B/L < 1). 
Además, las ecuaciones no toman en cuenta la resistencia cortante a lo largo de la superficie de 
falla en el suelo arriba del fondo de la cimentación (la parte de la superficie de falla marcada como 
GI y HJ en la figura 3.5). Además, la carga sobre la cimentación puede estar inclinada. Para tomar 
en cuenta todos estos factores, Meyerhof (1963) sugirió la forma siguiente de la ecuación general 
de la capacidad de carga 


qu = CNE FFg + qN,F FF, + 5yBN F FF, (3.19) 


En esta ecuación: 


c' = cohesión 
q = esfuerzo efectivo al nivel del fondo de la cimentación 
y = peso específico del suelo 
B = ancho de la cimentación (= diámetro para una cimentación circular) 
Fo Pa um — factores de forma 
Fæ F ad F a factores de profundidad 
F,F q? F "m factores de inclinación de la carga 


N, No Ny = factores de capacidad de carga 


Las ecuaciones para determinar los varios factores que aparecen en la ecuación (3.19) se descri- 
ben brevemente en las secciones siguientes. Observe que la ecuación original para la capacidad 
de carga última se dedujo sólo para el caso de deformación unitaria plana (es decir, para cimen- 
taciones continuas). Los factores de forma, profundidad e inclinación de la carga son empíricos 
basados en datos experimentales. 


Factores de capacidad de carga 


La naturaleza básica de la superficie de falla en un suelo sugerida por Terzaghi ahora parece haber- 
se confirmado por estudios de laboratorio y de campo de la capacidad de carga (Vesic, 1973). Sin 
embargo, el ángulo o que se muestra en la figura 3.5 está más cercano a 45 + $'/2 que a $'. Si se 
acepta este cambio, los valores de N, N, y N, para un ángulo de fricción del suelo dado también 
cambiarán respecto a los dados en la tabla 3.1. Con a = 45 + $'/2, se puede demostrar que 


q 


N, = (as + Zee (3.20) 
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y 


N. = (N, = 1) cote’ (3.21) 


La ecuación (3.21) para N, la dedujo originalmente Prandtl y la ecuación (3.20) para N, la pre- 
sentó Reissner (1924). Caquot y Kerisel (1953) y Vesic (1973) proporcionaron la relación para 
N como 

y 


N, = 2(N, + 1) tan $' (3.22) 


En la tabla 3.3 se muestra la variación de los factores de capacidad de carga anteriores con los 
ángulos de fricción del suelo. 


Tabla 3.3 Factores de capacidad de carga para la teoría de Meyerhof. 


¢' N, Ng N, $ N, N, N, 
0 5.14 1.00 0.00 26 22.25 11.85 12.54 
1 5.38 1.09 0.07 27 23.94 13.20 14.47 
2 5.63 1.20 0.15 28 25.80 14.72 16.72 
3 5.90 1.31 0.24 29 27.86 16.44 19.34 
4 6.19 1.43 0.34 30 30.14 18.40 22.40 
5 6.49 1.57 0.45 31 32.67 20.63 25.99 
6 6.81 1.72 0.57 32 35.49 23.18 30.22 
7 7.16 1.88 0.71 33 38.64 26.09 35.19 
8 7.53 2.06 0.86 34 42.16 29.44 41.06 
9 7.92 2.25 1.03 35 46.12 33.30 48.03 

10 8.35 2.47 1.22 36 50.59 37.75 56.31 

11 8.80 2.71 1.44 37 55.63 42.92 66.19 

12 9.28 2.97 1.69 38 61.35 48.93 78.03 

13 9.81 3.26 1.97 39 67.87 55.96 92.25 

14 10.37 3.59 2.29 40 75.31 64.20 109.41 

15 10.98 3.94 2.65 41 83.86 73.90 130.22 

16 11.63 4.34 3.06 42 93.71 85.38 155.55 

17 12.34 4.77 3.53 43 105.11 99.02 186.54 

18 13.10 5.26 4.07 44 118.37 115.31 224.64 

19 13.93 5.80 4.68 45 133.88 134.88 271.76 

20 14.83 6.40 5.39 46 152.10 158.51 330.35 

21 15.82 7.07 6.20 47 173.64 187.21 403.67 

22 16.88 7.82 7.13 48 199.26 222.31 496.01 

23 18.05 8.66 8.20 49 229.93 265.51 613.16 

24 19.32 9.60 9.44 50 266.89 319.07 762.89 

25 20.72 10.66 10.88 


Factores de forma, profundidad e inclinación 


Los factores de forma, profundidad e inclinación de uso común se dan en la tabla 3.4. 
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Tabla 3.4 Factores de forma, profundidad e inclinación [DeBeer (1970); Hansen (1970); Meyerhof (1963); 
Meyerhof y Hanna (1981)]. 


Factor Relación Referencia 
BN NO 
Forma F.,=1+ L N. DeBeer (1970) 
Falc d tan Y 
qs L an $ 
B 
Fa = 1-04 (2) 
D, 
Profundidad si; B =1 Hansen (1970) 
Para dp = 0 
D, 
F-71704 (3) 
Fug = 1 
BR 
Para $' > 0 
Pod 
F, iS 
cd gd N. tan ¢' 
D; 
Fa = 1 *2tan$' (1 — sen 9)? (5) 
E31 
D; 
si; —>1 
B 
Para 6 = 0 
=1 D f 
F.qg=1+0.4 tan B 
radianes 
Faq 1 
Fy = 1 
Para $' > 0 
1 mM Fa 
F F 7 
as ai N,tan q 
M , 142 =1 D, 
Faq = 1 + 2tan$'(1 — sen $')* tan B 
radianes 
Faa = 
B 
Inclinación Fa = Ey (: = £E) Meyerhof (1963); Hanna y 
Meyerhof (1981) 


P = inclinación de la carga sobre la 
cimentación respecto a la vertical 
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Ejemplo 3.2 


Resuelva el problema 3.1 utilizando la ecuación (3.19). 


Solución 
De la ecuación (3.19), 


quus CONGR E a IN qs as ps P YBN, F ys Para 


Como la carga es vertical, F; = F,, = Fy; = 1. De la tabla 3.3 para $' = 25°, N, = 20.72, NES 
10.66 y N, — 10.88. 
Walizando la tabla 3.4, 


F «(SX - E56) 1.514 
E 78 INTO i 

Pag = Ml sr (2) tang’ = =] + (2) 

F =1-04(2) = 1-04(2) = os 
ys — ON TE, m 


D; 
Fg 1 > 2tand (1 — sen ez) 


tan 25 = 1.466 


= 1+ (2) (tan25) (1 — sen (2. = 1.233 


1 — 1233 
(20.72) (tan 25) 


INE gus 


ON tang’ 


12335 | | = 1257 


De aquí, 


qu = (20)20.72)(1.514)(1.257)(1) 
(1.5 X 16.5)(10.66)(1.466)(1.233)(1) 


=f 5(165) (2) (10.88) (0.6) (1) (1) 


= 788.6 + 476.9 + 107.7 = 1373.2 kN/m“ 


Qu 105.22 
(perm FS 8 


O = (457.7). X 2) = 1 830.8 kN 


= 457.7 kN/m? 
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Ejemplo 3.3 


Se tiene que construir una cimentación cuadrada (B X B) como se muestra en la figura 3.7. 
Suponga que y = 16.5 kN/m', y. = 18.55 kN/m?, $” = 34°, D.— 122m y D, = 0.61 m: 
La carga permisible bruta, D con FS = 3 es 667.2 kN. Determine el tamaño de la zapata. 
Utilice la ecuación (3.19). 


erm? 


[p 2 1 a Nivel ri 
Y freático 


BXB Figura 3.7 Cimentación cuadrada. 
Solución 
Se tiene 
Qus 0972) 5 
perm pac Bp Uv Bg kN/ m a) 


De la ecuación (3.19) (con c' — 0), para carga vertical, se obtiene 


Qu 1] Ly 
dan = ES E (Neh ar 2? BN Ef) 


Para $' = 34°, de la tabla 3.3, we = 29.44 y N, = 41.06. Por consiguiente, 


B 
tan $' = 1 + tan 34 = 1.67 


Fp=1+7 
B 
Fy, =1- 047 )=1-04=0.6 
D 4 1.05 
Fj4-—1-*2tan$'(1— sen d'y = i noi sen 34)" = 1 WO 


F1 


q = (0.61) (16.5) + 0.61 (18.55 — 9.81) = 15.4 kN/m? 
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Por lo tanto, 


ges = ; [aso coa aen(1 E | 


+ (z)asss - 981) B)(41.06)(0.6)(1) | Ñ 


2 
= 25238 T 2 + 107.65 B 


Combinando las ecuaciones a) y b) resulta en 


667.2 265 
= 252.38 + — + 107.65 B 
B B 
Mediante prueba y error, se determina que B ~ 1.05 m a 


Estudios de casos sobre la capacidad de carga ultima 


En esta sección se considerarán dos observaciones de campo relacionadas con la capacidad de 
carga ültima de cimentaciones sobre arcilla suave. Las cargas de falla sobre la cimentación en el 
campo se compararán con las estimadas con la teoría presentada en la sección 3.6. 


Falla de la cimentación de un silo de concreto 


Un caso excelente de la falla de capacidad de carga de un silo de concreto de 6 m de diámetro la 
proporcionó Bozozuk (1972). La torre de concreto del silo tenía 21 m de altura y se construyó 
sobre arcilla suave sobre una cimentación en anillo. En la figura 3.8 se muestra la variación de la 
resistencia cortante no drenada (c,) obtenida de pruebas de corte con veleta en el emplazamiento. 
El nivel freático se ubicó a aproximadamente 6 m bajo la superficie del terreno. 

El 30 de septiembre de 1970, justo después de que se llenó a su capacidad por primera 
vez con ensilaje de maíz, la torre de concreto del silo repentinamente se volcó debido a la 
falla de capacidad de carga, extendiéndose hasta casi 7 m bajo la superficie del terreno. Bozozuk 
(1972) proporcionó los parámetros promedio siguientes del suelo en la zona de falla y la 
cimentación: 


e Carga por área unitaria sobre la cimentación cuando ocurrió la falla ~ 160 kN/m’. 

e Índice de plasticidad (IP) promedio de la arcilla ~ 36. 

e Resistencia cortante no drenada promedio (c,) a una profundidad de 0.6 a 7 m obtenida de 
pruebas de corte con veleta en campo = 27.1 kN/m?. 

e Dela figura 3.9, B = 7.2 Mya 1.52 m. 
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c, (kN/m?) 


0 20 40 60 80 100 
| l | J 


Profundidad (m) 
Uo 
l 


4 = 
S 4 
Figura 3.8 Variación de c, con la profundidad 
6 4 obtenida de pruebas de corte con veleta en campo. 
50° wor 3 
50° Pd ^. Silo colapsado 
Levantamiento 2x zs 
Y 

"a - Posición original Superficie 

: 1.46 mf - [E la cimentación f pavimentada 


WWW 
Fd 


Superficie ^ 


original 


Profundidad bajo la superficie pavimentada (m) 
ron 
| 


Rh 
N 
L 


Figura 3.9 Perfil aproximado de la falla del silo (adaptada de Bozozuk, 1972). 
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Ahora se puede calcular el factor de seguridad contra la falla de capacidad de carga. De la 
ecuación (3.19) 


qu = CN UP P al a T qN oF yk gal qi + ;yB NF yl yal vi 


Para la condición con $ = 0 y carga vertical c’ = c,, N, = 5.14, N, = 1,N, = Oy F = E 
Fj = 0. Además, de la tabla 3.4, 


7.2 1 
p, ie (1:5) ss 
7.2/N5.14 


Pas 

1.52 
Fg = 14+ (0.4)| =— | = 1.08 
cd ( ( =| 
Fa! 


qd 
Por lo tanto, 
qu = (c,) (5.14) (1.195) (1.08) (1) + (y) (1.52) 

Suponiendo y ~ 18 kN/m’, 

dy = 6.63c, + 27.36 (3.23) 
De acuerdo con las ecuaciones (2.34) y (2.35a), 

Cu(corregida) — A Cyyst) 

A = 1.7 — 0.54 log [IP(96)] 


Para este caso, IP = 36 yc = 27.1 kN/m’. Por lo tanto, 


u(VST) 
Cu(corregida) = {1.7 — 0.54 log [IP(%) ]}cuvsry 
= (1.7 — 0.54 log 36) (27.1) = 23.3 kN/m* 
Sustituyendo este valor de c, en la ecuación (3.23) 
du = (6.63) (23.3) + 27.36 = 181.8 kN/m? 
El factor de seguridad contra la falla de capacidad de carga 


Qu 181.8 
carga aplicada por área unitaria 160 


FS = = 1.14 


Este factor de seguridad es demasiado bajo y aproximadamente igual a 1, por lo que ocurrió la falla. 


Pruebas de carga en cimentaciones en arcilla suave Bangkok 


Brand y colaboradores (1972) reportaron resultados de prueba de carga de cinco cimentaciones 
cuadradas pequeñas en arcilla suave Bangkok en Rangsit, Tailandia. Las cimentaciones medían 
0.6 X 0.6 m, 0.675 X 0.675 m, 0.75 X 0.75 m, 0.9 X 0.9 m y 1.05 X 1.05 m. La profundidad de 
las cimentaciones (D,) fue de 1.5 m en todos los casos. 

En la figura 3.10 se muestran los resultados de las pruebas con veleta de la arcilla. Con base 
en la variación de C ysr) con la profundidad, se puede aproximar que C (sr, 88 casi 35 kN/m? para 
profundidades entre cero y 15 m medidas desde la superficie del terreno y C ysr) es aproximada- 


mente igual a 24 kN/m? para profundidades entre 1.5 y 8 m. Otras propiedades de la arcilla son: 
e Límite líquido = 80 

* Límite plástico — 40 

e Sensitividad = 5 
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€, sr) (KN/m?) 


Profundidad (m) 


Figura 3.10 Variación de c, 
8 Bangkok suave. 


cyst) “on la profundidad para arcilla 


En la figura 3.11 se muestran los trazos carga-asentamiento obtenidos de pruebas de capa- 
cidad de carga en las cinco cimentaciones. Las cargas últimas, Q „ obtenidas en cada prueba se 
muestran en la figura 3.11 y se resumen en la tabla 3.5. La carga última se define como el punto 
donde la gráfica carga-asentamiento se vuelve prácticamente lineal. 

De la ecuación (3.19), 


1 
qu = NFSP AF a + qNSP Pub + 2 yBN F, Paba 


y” vs 


Para la condición no drenada y carga vertical (es decir, ġ = 0) de las tablas 3.3 y 3.4, 


m: Fa = Fa” 4m 
eC =c,N,=5.14,N,=1yN,= 
e Gc) -1* eX) 
e F= l+ =1 + (1)| ——]^7 1.195 
(ol 
* Fy=1 
d Fal 


D; 1.5 
e F. =1+04tan! E = 1 + 0.4 tan`! B (3.24) 
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Carga (kN) 
0 40 80 120 160 200 
E | | | 


€ OQ, (carga última) 


Asentamiento (mm) 
N 
S 
T 


30 - 
B=1.05m 


O 
| B=0.9 m | 


40 


Figura 3.11 Trazos carga-asentamiento obtenidos de pruebas de capacidad de carga. 


(Nota: D,/B > 1 en todos los casos) 
Por lo tanto, 


qu = (5.14)(c,)A.195) Fig + q (3.25) 
Los valores de c ysr se necesitan corregir para emplearlos en la ecuación (3.25). De la ecuación 
(2.34), 
C, = ACuvsr) 
De la ecuación (2.35b), 


A = 1.18e 9080 + 0,57 = 1.18e 00860740 + 0,57 = 0.62 
De la ecuación (2.35c), 


A=7.01e 98" + 0.57 =7.01e 99880 + 0.57 = 0.58 


Tabla 3.5 Comparación de la capacidad de carga última: teoría contra resultados de pruebas de campo. 


B D, Quiteoría) Bican Fu(campo) i Fu(teoria) (% ) 
(m) (m) FA (kN/m?) Quicampo) (kN) (kN/m?) Qu(campo) 2 
(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) 

0.600 ES 1.476 158.3 60 166.6 4.98 
0.675 4:5 1.459 156.8 71 155.8 —0.64 
0.750 1.5 1.443 155.4 90 160.6 2.87 
0.900 1:3 1.412 152.6 124 153.0 0.27 
1.050 1.5 1.384 150.16 140 127.0 —18.24 


“Ec. (3.24); “Ec, (3.26); 50 campo) /B” = u(campo) 
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Por lo tanto, el valor promedio de A ~ 0.6. De aqui, 
Cy = Acuvsm = (0.6)(24) = 14.4 kN/m? 
Suponiendo y = 18.5 kN/m?. Por lo que 
q = yD; = (18.51(1.5) = 27.75 kN/m? 
Sustituyendo c, = 14.4 kN/m? y q = 27.75 kN/m? en la ecuación (3.25), se obtiene 
q(kN/m?) = 88.4F,, + 27.75 (3.26) 


Los valores de q, calculados utilizando la ecuación (3.26) se dan en la columna 4 de 
la tabla 3.5. Además, las q, determinadas de las pruebas de campo se dan en la columna 6. Los 
valores teóricos y de campo de q, concuerdan bastante bien. Las lecciones importantes aprendi- 
das en este estudio son: 


1. La capacidad de carga ültima es una función de c,. Si la ecuación (2.35a) se hubiera empleado 
para corregir la resistencia cortante no drenada, los valores teóricos de q, hubieran variado 
entre 200 kN/m? y 210 kN/m?. Estos valores son aproximadamente 25 a 55% mayores que 
los obtenidos del campo y están en el lado no seguro. 

2. Es importante reconocer que las correlaciones empíricas como las dadas en las ecuaciones 
(2.352), (2.35b) y (2.35c) son específicas en ocasiones para el emplazamiento. Así pues, un 
juicio ingenieril adecuado y cualquier registro de estudios pasados seria util en la evaluación 
de la capacidad de carga. 


Efecto de la compresibilidad del suelo 


En la sección 3.3, las ecuaciones (3.3), (3.7) y (3.8), que se aplican al caso de falla general por 
corte, se modificaron a las ecuaciones (3.9), (3.10) y (3.11) para tomar en cuenta el cambio del 
modo de falla en el suelo (es decir, falla local por corte). El cambio del modo de falla se debe a 
la compresibilidad del suelo, para tomar en cuenta esto Vesic (1973) propuso la modificación de la 
ecuación (3.19) siguiente: 


Qu = CN Tol Bel ie ar qN,F, Ingles =P iYBN,F. I8, alf. (3.27) 


q qs V YO 


En esta ecuación F» Lm y F, son factores de compresibilidad del suelo. 

Los factores de compresibilidad del suelo los dedujo Vesic por analogía con la expansión de 
cavidades. De acuerdo con esa teoría, a fin de calcular F» F m F yo 8€ deben efectuar los pasos 
siguientes: 


Paso 1. Calcule el índice de rigidez, I, del suelo a una profundidad aproximada B/2 debajo 
del fondo la cimentación, o 


Le == 3.28 
"c+ q'tand’ (228) 


donde 


G, = módulo de cortante del suelo 
q — presión efectiva de sobrecarga a una profundidad de D tB /2 
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Paso 2. El índice de rigidez crítico, J, ., se puede expresar como 


r(cr)? 


ro- Ho emet) -2)] 


Las variaciones de /,,., con B/L se muestran en la tabla 3.6. 
Paso 3. Si L= Lie entonces 


r (cr)? 


Sin embargo, si /. <J_., entonces 
r r(cr) 


(3.29) 


(3.30) 


Su (3.30) 


B 
JEJE = —4.4 + 0.6 — |t T 
Hs d oo ( is z) ino | 1 + sen $' 


En la figura 3.12 se muestra la variación de E = Es [consulte la ecuación (3.30)] con $' eT. 


Para $ = 0, 
B 
eee 0.32 + Ue + 0.60 log I, 
Para $' > 0, 
> E hac 
S *  N, tang’ 


Tabla 3.6 Variación de Ixe) con $' y B/L. 


, [en 
(grados B/L=0 B/L = 0.2 B/L = 0.4 B/L = 0.6 B/L=0.8 


(3.31) 


(3.32) 


B/L = 1.0 


0 13.56 12.39 11.32 10.35 9.46 

5 18.30 16.59 15.04 13.63 12.36 
10 25.53 22.93 20.60 18.50 16.62 
15 36.85 32.71 29.14 25.92 23.05 
20 55.66 48.95 43.04 37.85 33.29 
25 88.93 77.21 67.04 58.20 50.53 
30 151.78 129.88 111.13 95.09 81.36 
35 283.20 238.24 200.41 168.59 141.82 
40 593.09 488.97 403.13 332,39 274.01 


45 1440.94 1159.56 933.19 750.90 604.26 


8.64 
11.20 
14.93 
20.49 
29.27 
43.88 
69.62 

119.31 
225.90 
486.26 


3.8 Efecto de la compresibilidad del suelo 


1.0 


0.8 


0.2 


0 4 T T T T 1 0 4 T T T T l 
0 10 20 30 40 50 0 10 20 30 40 50 
Angulo de fricción del suelo, $' (grados) Angulo de fricción del suelo, $' (grados) 
E L 
Figura 3.12 Variación de F, —F,conl,y $'. 
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Para una cimentación superficial, B = 0.6 m, L = 1.2my D, — 0.6 m. Las características 


conocidas del suelo son: 


Suelo: 
¢' = 259 
c' = 48 kN/m? 
y = 18 kN/m? 


Módulo de elasticidad, E, = 620 kN/m? 
Relación de Poisson, u, = 0.3 


Calcule la capacidad de carga última. 


Solución 
De la ecuación (3.28), 
zu G, 
"cl +q'tand’ 
Sin embargo, 
E, 
ENS 
Por lo tanto, 
E, 
l7 30 polo + qnd] 
Ahora, 


B 0.6 
q = 0, ar :) = is(os ar 3 — 16.2 kN/m? 
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Por consiguiente, 


620 
2(1 + 0.3)[48 + 16.2 tan 25] 


iE = 4.29 


De la ecuación (3.29), 


1 B , 
le = Hero (33 — 0.45 2 eos = zl 
1 0.6 25 
= Her (33 — 0.45 os = 3 — 6241 


Como T > I, se utilizan las ecuaciones (3.30) y (3.32) y se obtiene 
B (3.07 sen $')log(21,) 
Ej = Foe = —44 + 0.6— |t E 
we ue oo 062) ano | 1 + send’ 
0.6 
= exp} (4: + 0.6 ) tan 25 
112 
3.07 25)log(2 X 4.29 
T E eee ) || 0347 
il 4F sem 2S) 
y 


iF, 
Jf JB. = 
2 * N.tan $' 


Para $' = 25°, N= 20.72 (consulte la tabla 3.3); por lo tanto, 


1 — 0.347 
Fe OMAN ee OY 
e = 03 20.72 tan 25 R 


Ahora, de la ecuación (3.27), 
qu > CNN E ar quy FPE e =P 1BN,F, FyaF yc 
De la tabla 3.3, para $' = 25°, IN, = 21027. AE — 10.66 y N = 10.88. En consecuencia, 


N,\(B 10.66 \/ 0.6 
1+ =1+ =12 
eo £36) ài 


B 0.6 
Fs =1+ L tang’ = 1+ 12 tan 25 — 1.233 


Ifa 


B 0.6 
F,,=1-04{—|=1-04—=0. 
o4(2) dd 0 


Ta 
Aa = Wor 2tani l = sn N 3 
of 0:0 

= i] sb Dini 25 (il — gen 25) 06 = 1311 


| — 5g 1 — 1.311 
1.311 = ———— 
20.72 tan 25 


F,-E = 1.343 


7 — Ntanó 
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y 
fi 
Por lo tanto, 
qu = (48) (20.72) (1.257) (1.343) (0.279) + (0.6 x 18) (10.66) (1.233) (1.311) 
(0.347) + (5) (18) (0.6) (10.88) (0.8) (1) (0.347) = 549.32 kN/m? = 


Cimentaciones cargadas excéntricamente 


En varios casos, como en la base de un muro de retención, las cimentaciones están sujetas a un 
momento además de la carga vertical, como se muestra en la figura 3.13a. En esas situaciones, la 
distribución de la presión por la cimentación sobre el suelo no es uniforme. La distribución de 
la presión nominal es 


Q 6M 
á D 3.33 
Umax BL BL ( ) 
y 
Q 6M 
Amin BL BL (3.34) 
pose 
IN — e «x— 
MY m 
B es B 
F Y d P Y al 
BXL 

EV 

Para e « B/6 

AA 
Amin 
Imax 

E 

Para e > B/6 ~ 

A A AÀ y 
Imax |< 2e >< B' >| 
a) b) 


Figura 3.13 Cimentaciones cargadas excéntricamente. 
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donde 


Q = carga vertical total 
M = momento sobre la cimentación 


En la figura 3.13b se muestra un sistema de fuerzas equivalente al que se muestra en la figura 
3.13a. La distancia 


e=— (3.35) 


-Lf E 
Imax = 2( an 3 (3.36) 
y 
Q _ Se 


Observe que, en estas ecuaciones, cuando la excentricidad e toma el valor B/6, q pín es cero. 
Para e > B/6, q „m será negativa, lo que significa que se desarrollará una tensión. Debido a que el 
suelo no puede soportar tensiones, habrá una separación entre la cimentación y el suelo debajo de 
ella. La naturaleza de la distribución de la presión sobre el suelo será como se muestra en la figura 
3.13a. Entonces el valor de q,,,;, es 


40 


3L(B — 2e) enam 


(máx 7 


La distribución exacta de la presión es difícil de estimar. 

En la figura 3.14 se muestra la naturaleza de la superficie de falla en el suelo para una 
cimentación corrida superficial sometida a una carga excéntrica. El factor de seguridad para ese 
tipo de carga contra la falla de capacidad de carga se puede evaluar como 


_ Qu 
Q 


donde Q, = capacidad de soporte de carga última. 
En las secciones siguientes se describen varias teorías para determinar Qg 


FS (3.39) 


Figura 3.14 Naturaleza de la 
superficie de falla en un suelo 
que soporta una cimentación 
continua sometida a una carga 
excéntrica. (Nota: D, = 0: Qa 
es la carga ultima por longitud 
unitaria de la cimentación.) 


3.10 
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Capacidad de carga ultima ante carga 
excéntrica —excentricidad en un sentido 


Método del área efectiva (Meyerhof, 1953) 


En 1953, Meyerhof propuso una teoría a la que generalmente se le refiere como método del área 
efectiva. 

El siguiente es un procedimiento paso a paso para determinar la carga última que un suelo 
puede soportar y el factor de seguridad contra la falla de capacidad de carga: 


Paso 1. Se determinan las dimensiones efectivas de la cimentación (figura 3.13b): 


B' = ancho efectivo = B — 2e 
L' = longitud efectiva = L 


Observe que si la excentricidad fuera en la dirección de la longitud de la cimen- 
tación, el valor de L’ sería igual a L — 2e. El valor de B’ sería igual a B. La menor 
de las dos dimensiones (es decir, L’ y B’) es el ancho efectivo de la cimentación. 
Paso 2. Se utiliza la ecuación (3.19) para la capacidad de carga última: 
qu = CN Bah zu qN,FA FF, T YBN, EF 


qi y^ ys yaFyi (3.40) 
Para evaluar F p F y Fo se utilizan las relaciones dadas en la tabla 3.4 con las 
dimensiones de la longitud efectiva y del ancho efectivo en vez de L y B, respecti- 
vamente. Para determinar F » P. ay E yar Se utilizan las relaciones indicadas en la 
tabla 3.4. Sin embargo, no se reemplaza B por B’. 

Paso 3. La carga última total que la cimentación puede soportar es 


A' 
Qn = 


— 3.41 
q',(B) E) Tow 


donde A' — área efectiva. 
Paso 4. El factor de seguridad contra la falla de capacidad de carga es 


Qa 
FS == 
Q 


Teoria de Prakash y Saran 


Prakash y Saran (1971) analizaron el problema de la capacidad de carga última de cimentaciones 
continuas (corridas) cargadas excéntrica y verticalmente utilizando la superficie de falla de un 
lado en el suelo, como se muestra en la figura 3.14. De acuerdo con esta teoría, la carga ultima 
por longitud unitaria de una cimentación continua se puede estimar como 


1 
Qui B No QN NS WBN yo) (3.42) 


donde N,,,,, Nate) y Nye) = factores de capacidad de carga ante carga excéntrica. 
Las variaciones de No» NO y Nye) con el ángulo de fricción del suelo $' se dan en las 
figuras 3.15, 3.16 y 3.17. Para cimentaciones rectangulares, la carga última se puede dar igual a 


1 
Qu 2x BL| "NF * QN Fato 2 YBN Fn | (3.43) 


donde F |... F say lza factores de forma. 


cs(e)? 
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60 4 
40 4 
e/B=0 
New) 
0.1 
0.2 
20 4 
03 / 
0.4 
p' = 40° 
eB — Naw 
0 94.83 
0.1 66.60 
0 0.2 54.45 
| | 0.3 36.3 
0 10 20 30 40 0.4 18.15 


Angulo de fricción, $' (grados) 


Figura 3.15 Variación de N con ¢’. 


Prakash y Saran (1971) también recomiendan las siguientes expresiones para los factores 
de forma: 


L 
Preta = bz 0.0255 (con un mínimo de 1.0) (3.44) 


Faster =1 (3.45) 


E = 10+ (Z - 00s)? + [o - ELE E) 3.46 
Wig S B =L 2X BJ KE 196) 


Método del factor de reducción (para suelo granular) 


Purkayastha y Char (1977) realizaron un análisis de estabilidad de cimentaciones continuas 
cargadas excéntricamente soportadas por un estrato de arena utilizando un método de reba- 
nadas. Con base en su análisis, propusieron 


3.10 Capacidad de carga ultima ante carga excéntrica —excentricidad en un sentido 161 


60 4 
40 + 
e/B=0 
Nate) J] 
0.1 
20 4 
0.2 
0.3 
$' = 40° 
0.4 e/B Na 
0 81.27 
0.1 56.09 
" 0.2 45.18 
j E 0.3 30.18 
0 10 20 30 40 0.4 15.06 


Ángulo de fricción, $' (grados) 


Figura 3.16 Variación de N, con $'. 


q u(excéntrica) 
R,-1- erem (3.47) 


u(céntrica) 
donde 


R= factor de reducción 


Q.excémic — Capacidad de carga ültima de cimentaciones continuas cargadas excéntricamente 


d ucéntrica) ^ Capacidad de carga última de cimentaciones continuas cargadas centralmente 


La magnitud de R, se puede expresar como 


k 
R, = (<) (3.48) 


donde a y k son funciones de la relación de empotramiento D,/B (tabla 3.7). 
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yle) 


60 


40 


20 


10 20 30 


Angulo de fricción, $' (grados) 


Figura 3.17 Variación de Ne) con Pp”. 


Tabla 3.7 Variaciones de a y k [ecuación (3.48)]. 


DJ/B a k 
0.00 1.862 0.73 
0.25 1.811 0.785 
0.50 1.754 0.80 
1.00 1.820 0.888 


De aqui, al combinar las ecuaciones (3.47) y (3.48) se tiene 


donde 


k 
e 
Cu(excéntrica) = u(céntrica) (1 > Ri) = PE (=) | 


1 
u(céntrica) — GN P, a T 7 BNF ya 


p' = 40° 
e/B Nye) 
0 115.80 
0.1 71.80 
0.2 41.60 
0.3 18.50 
0.4 4.62 
(3.49) 
(3.50) 
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Las relaciones para Fa y Fa se dan en la tabla 3.4. 
Entonces la carga última por longitud unitaria de la cimentación se puede dar como 


Q, = Bdwexcéntrica) (3 Ro] 1) 


Ejemplo 3.5 


En la figura 3.18 se muestra una cimentación continua. Si la excentricidad de la carga es de 0.2 m, 
determine la carga última, O... por longitud unitaria de la cimentación. Utilice el método del 
área efectiva de Meyerhof. 


últ? 


Solución 
Para c' = 0, la ecuación (3.40) da 


1 
qu = 4NFasFqaFqi + ¿YBNE Fyak yi 


YE O 


donde q = (16.5)(1.5) = 24.75 kN /m?. 


Coe ¡Arena 
2a! = 40° 
ici =0 
Ley = 16.5 kN/Am? 
<2 mi — ma Figura 3.18 Cimentación continua con carga excéntrica. 


Para $' = 40°, de la tabla 3.3, N, = 64.2 YN = 109.41. Además, 


B' = 2 — (2)(0.2) = 1.6 m 


Il 
E 


Debido a que la cimentación considerada es continua, B'/L/ es cero. De aqui, [s =1,F 
De la tabla 3.4, 


F,—F,-1 
fi TU ES 

Fa = 1+ 2tan (1 = sen ') on 1 + 0.214 a 1.16 

Pog = M 


q, = (24.75) (64.2) (1) (1.16) (1) 
js Jasa. 0040000 = 3 287.39 kN/m? 


En consecuencia, 


Qai = (BYCA)(G)) = (1.6)(1)(3 287.39) = 5260 kN H 
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Ejemplo 3.6 


Resuelva el ejemplo 3.5 utilizando la ecuación (3.42). 


Solución 
Como c' = 0 
1 
Qu, mu aNate) F PONO 


EE 
B 2 i 


Para $' = 40° y e/B = 0.1. Las figuras 3.16 y 3.17 dan NUT 56.09 y N, 


(e) (e) 


Qua. = 2[(24.75)(56.09) + ()(16.5)(2)(71.8)] = 5146 kN 


Ejemplo 3.7 


Resuelva el ejemplo 3.5 utilizando la ecuación (3.49). 


Solución 
Come” e (0, 


1 
u(céntrica) = qN I F 3 YBN Ba 
Para ġ' = 40°, N, = 64.2 y N, = 109.41 (consulte la tabla 3.3). De aquí, 


F4 = 1.16 y Fa = 1 (consulte el ejemplo 3.5) 


= 71.8. De aqui, 


ducem = 04.75) (642) (1.16) + 5(165) (2) (109.41) (1) 


= 1843.18 + 1805.27 = 3 648.45 kN/m’ 


De la ecuación (3.48), 


k 

(2 

R,= ea 
$ (5) 


Para D/B = 1.5/2 = 0.75. La tabla 3.7 da a = 1.79 y k = 0.85. De aquí, 


0.2 0.85 
R, = E : ) = 0.253 


Q, = Bawexeéoica) = Bducónsica) (1 — Ry) = (2)(3 64845)(1 — 0.253) = 5451 kN 
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Capacidad de carga —excentricidad en dos sentidos 


Considere una situación en la que una cimentación se somete a una carga vertical última Qg, y 
a un momento M, como se muestra en las figuras 3.19a y b. Para este caso, las componentes del 
momento M con respecto a los ejes x y y se pueden determinar como M, y M „ respectivamente. 
(Consulte la figura 3.19.) Esta condición es equivalente a una carga O, colocada excéntricamente 
sobre la cimentación con x — e, y y — e, (figura 3.19d). Observe que 


A (3.52) 
eg = . 
"Om 
y 
- (3.53) 
ej = ; 
^5 Qa 
Si se necesita Q; se puede obtener con la ecuación (3.41); es decir, 
Qa = WA’ 


donde, de la ecuación (3.40), 


qu = CONS lal a + aN FasEgaFgi + 5yB'N, F Foal 


y, ys 


A' — área efectiva — B'L' 


Igual que antes, para evaluar F 


Gs? 


ancho efectivo B’ en lugar de L y B, respectivamente. Para calcular F ,, 


Fs y F,, (tabla 3.4), se utiliza la longitud efectiva L’ y el 


Fu y Bro no se reemplaza 


TM 
L'- iar > 
| Qin x 


—— 
b) c) d) 


Figura 3.19 Análisis de una cimentación con excentricidad en dos sentidos. 
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B por B'. Al determinar el área efectiva A’, el ancho efectivo B’ y la longitud efectiva L’, se pue- 
den originar cinco casos (Highter y Anders, 1985). 


Caso l. e,/L = $ y eg/ B = ;. El área efectiva para esta condición se muestra en la figura 3.20, o 


A' 2 iB,L, (3.54) 
donde 
B, = B| v5 - 265 (3.55) 
1 — . B . 
y 
3er 
L,-L|15- T (3.56) 


La longitud efectiva L’ es la mayor de las dos dimensiones B, y L,. Por lo tanto, el ancho efectivo es 


_ 


B' =^ 
L 


(3.57) 
Caso ll. e, /L<0.5y0<e,/B< a El área efectiva para este caso, como se muestra en la figura 
3.21a, es 

A' =5(L, + L,)B (3.58) 
Las magnitudes de L, y L, se pueden determinar de la figura 3.21b. El ancho efectivo es 


A’ 


B' -— 
L,oL, (cualquiera que sea la mayor) 


(3.59) 


La longitud efectiva es 
L' =L,0L, (cualquiera que sea la mayor) (3.60) 
Caso lll. e ¡LE : y 0 < e,/B < 0.5. El área efectiva, como se muestra en la figura 3.22a, es 


A' 2 3(B, + Bj)L (3.61) 


Figura 3.20 Área efectiva para el caso de e,/L > i yey/B 7 E 
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Area 
efectiva 


Figura 3.21 Area efectiva para el 
caso de e, /L < 0.5 y0<e,/B< : 
(segun Highter y Anders, 1985). 


[Highter, W. H. y Anders, J. C. 
SS > (1985). “Dimensioning Footings 


DUE 0, ae Para Subjected to Eccentric Loads", 
L,/L iz obtener ; : 
0 T 1 I ' LR Journal of Geotechnical Enginee- 
0 0.2 0.4 0.6 0.8 10 7 ring, American Society of Civil 
Lj fL; L, /L Engineers, Vol. 111, núm. GTS, pp. 
b) 659-665. Con permiso de la ASCE.] 
El ancho efectivo es 
A' 
B = — 3.62 
5 (3.62) 
La longitud efectiva es 
L'—-L (3.63) 


Las magnitudes de B, y B, se pueden determinar de la figura 3.22b. 


Caso IV. e, /L — E ye,/B< "t En la figura 3.23a se muestra el área efectiva para este caso. La 
relación B,/B y por consiguiente B,, se pueden determinar utilizando las curvas e, /L con pen- 
diente hacia arriba. De manera similar, la relación L,/L y, por lo tanto, L, se pueden determinar 
empleando las curvas e, /L con pendiente hacia abajo. Entonces el área efectiva es 


A’ = L,B + 5(B + B) (L — Ly) (3.64) 
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efectiva 


eg / B 


Para 
obtener 
B,/B 


Figura 3.22 Area efectiva para el caso de e, /L « l y0 <e,/B « 0.5 (según Highter y Anders, 1985). 
[Highter, W. H. y Anders, J. C. (1985). “Dimensioning Footings Subjected to Eccentric Loads", Journal of 
Geotechnical Engineering, American Society of Civil Engineers, Vol. 111, nim. GTS, pp. 659-665. Con 
permiso de la ASCE. ] 


El ancho efectivo es 


A’ 
B= — 3.65 
L (3.65) 
La longitud efectiva es 
L'-—-L (3.66) 


Caso V. (Cimentación circular) En el caso de cimentaciones circulares ante carga excéntrica 
(figura 3.242), la excentricidad siempre es en un sentido. El área efectiva A” y el ancho efectivo 
B' para una cimentación circular se dan en una forma adimensional en la tabla 3.8. Una vez que 
se determinan A' y B', la longitud efectiva se puede obtener con: 


aw 


L' =— 
B' 
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Area efectiva 


020 Para obtener B, /B 
o 


a+ 


Figura 3.23 Area efectiva para el caso 

de e, /L< l ye,/B< A (según Highter y 
0.02 = e, /L Anders, 1985). [Highter, W. H. y Anders, 
J. C. (1985). “Dimensioning Footings 
Subjected to Eccentric Loads", Journal 


0.05 


0 Pera obtener Lo of Geotechnical Engineering, American 
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 Society of Civil Engineers, vol. 111, núm. 
B, /B, L, /L GT5, pp. 659-665. Con permiso de la 
ASCE.] 
b) 


Figura 3.24 Área efectiva para una cimentación circular. 
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Tabla 3.8 Variación de A'/R? y B'/R con 
eg/ R para cimentaciones circulares. 


es/R A'/R? B'/R 
0.1 2.8 1.85 
0.2 2.4 1.32 
0.3 2.0 1.2 
0.4 1.61 0.80 
0.5 1.23 0.67 
0.6 0.93 0.50 
0.7 0.62 0.37 
0.8 0.35 0.23 
0.9 0.12 0.12 
1.0 0 0 


Ejemplo 3.8 
En la figura 3.25 se muestra una cimentación cuadrada, con e, = 0.3 m y e, = 0.15 m. Suponga 


excentricidad en dos sentidos y determine la carga última, O, 


Solución 

Se tiene 
Cy — (03 
—=>—=0.2 
L IS 

y 
eB 0.15 
== ee Ol 
B LS 9 


Este caso es similar al que se muestra en la figura 3.21a. De la figura 3.21b, para e, /L — 0.2 


EC SE Dll. 
Li 
S 0.85; L, = (0.85) (1.5) = 1.275 m 
y 
L, 
PME 0 2il; L, = (0.21) (1.5) = 0.315 m 
De la ecuación (3.58), como e, /L = 0.2 > 1 = O16, 78,13 = 10 = i = 0,16 


A = uu. + NA == eee 
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h 
L 


Es m ped Arena 
0.7m Ds tea y = 18 kN/m? 
: i $” -30 


, L 15x15m l ju 


[ .25 Cimentación cargada 
excéntricamente. 


De la ecuación (3.60), 
L' = L = 1.275m 
De la ecuación (3.59), 


A 1193 


9 = 
D 125 


Observe que de la ecuación (3.40), con c' = 0, 
qu a GN DE ar BENDE ysF yaF yi 
donde q = (0.7)(18) = 12.6 kN/m’. 
Para $' = 30°, de la tabla 3.3, ap =184y NE — 22.4. Por lo tanto, de la tabla 3.4, 


B' i 0.936 
Pg= Ml ae (5 jme = jl + (os Jian MP e 1404 


Uode a e = 0.706 
A ENT ADOS 


(0.289) (0.7) 
L5 


| 
| 


= 1.135 


D; 
1 + 2tan 9'(1 — sen $')? ue NL 


Pon = 1 
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Por lo tanto, 


Qa EA h = ACON Ha hag ar 2YB'N F ysF ya) 
= (1.193)[(12.6) (18.4) (1.424) (1.135) 
+ (0.5) (18) (0.936) (22.4) (0.706) (1)] = 606 kN 


Ejemplo 3.9 


Considere la cimentación que se muestra en la figura 3.25 con los cambios siguientes: 


O, = (II a 
@, = (0,12 am 
Para el suelo, y = 16.5 kN/m? 
p' = DS 
c' = 25 kN/m? 
Determine la carga última, Q gw 
Solución 
er 0.18 B — 
—-—— = 0.12 —=-— = 0. 
I ILS qun B 1.5 ve 


Este es el caso que se muestra en la figura 3.23a. De la figura 3.23b, 


Por lo tanto, 
B, = (0.1)(1.5) = 0.15 m 
L, = (0.32)(1.5) = 0.48 m 


De la ecuación (3.64), 
1 1 
A' = LB + 5 (B + Bj)(L — L5) = (0.48) (1.5) + 505 =F OSOS = 048) 


= 0.72 + 0.8415 = 1.5615 m* 


A” 1.5615 
=== = O 

ii L5 us 
JL = i5 un 


De la ecuación (3.40), 


q qs 


1 
Gh E CAN Hig F qu "Em T a YB NE Fa 
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Para $' = 25°, de la tabla 3.3 se obtiene IN, 202 N, = 10.66 y N, = 10.88. De la tabla 3.4, 
B' 2 EE 
JF. = Il Se =1+ =]. 
E Lets i5 N2072 D 


B' 1.041 
Jo = Íl (E) tand’ = 1 + (S. tan 25 — 1.324 


D 0.7 
Cie ee rtt ro MIC sena.) = 1 + 2tan25(1—sen 25)-(22) = 1.145 
ais 1 — 1.145 
pop ugue O 
Ntan $ 20.72 tan 25 
In = 1 


Por consiguiente, 
qi, = (25) (20.72) (1.357) (1.16) + (16.5 X 0.7) (10.66) (1.324) (1.145) 
+ 5(165) (1.041) (10.88) (0.722) (1) 


= 815.39 + 186.65 + 67.46 = 1069.5 kN/m? 
Om = A'q; = (1069.5)(1.5615) = 1670 kN L| 


Capacidad de carga de una cimentación continua 
sometida a carga excéntrica inclinada 


Saran y Agarwal (1991) estudiaron el problema de la capacidad de carga ultima de una cimen- 
tación continua sometida a una carga excéntrica. Si una cimentación continua se ubica a una 
profundidad D, bajo la superficie del terreno y se somete a una carga excéntrica (excentricidad de 
la carga = e) inclinada a un ángulo f respecto a la vertical, la capacidad última se puede expresar 
como 


; 1 
Qa = Blc Neve + qN + 7 YBN ci) (3.67) 


donde N ,,, N een y Nei) = factores de capacidad de carga 
q = YD; 

Las variaciones de los factores de capacidad de carga con e/B, $' y B deducidos por Saran y 

Agarwal se dan en las figuras 3.26, 3.27 y 3.28. 


174 Capitulo 3: Cimentaciones superficiales: capacidad de carga ultima 


100 4 


N, c(ei) 


40 


0 T T T 1 
0 10 20 30 
Angulo de fricción del suelo, $' (grados) 
a) 
40 4 
Bz20* 


Nevei) 


0 T T T | 
0 | 10 20 30 40 
Angulo de fricción del suelo, 6’ (grados) 
c) 


Figura 3.26 Variación de N ei) CON p',e/B y p. 
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40 
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Figura 3.27 Variación de N en CON $', ejB y B. 


Ejemplo 3.10 


En la figura 3.29 se muestra una cimentación continua. Estime la carga ültima Q 


unitaria de la cimentación. 


Solución 
Con c' — 0, de la ecuación (3. 


67), 


Ons 


504 


Nicei) 


0 10 20 30 40 
Angulo de fricción del suelo, $' (grados) 
b) 
30 4 
20 B=30 


Noi) 


0 10 20 30 40 
Angulo de fricción del suelo, 6’ (grados) 
d) 


«u Por longitud 


1 
Nae) + 7 YBN ci) 
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d) 
Figura 3.28 Variación de Ne Con p',e/B y p. 


a 13} SPAM: 


B = 1.5m, q = D;Y = (1)(16) = 16 kN/m?, e/B = 0.15/1.5 = 0.1 y B = 20°. De las 
figuras 3.27c y 3.28c, Ne en 7 15: De aqui, 


Qa = (1.5)[(16) (13) (2 (16) (1.5) (15)] = 582 kN/m 
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y = 16KN/m | 
vole = 35° 
ee =o 


3.1. 


3.2. 


Su 


3.4. 


35. 


3.6. 


k 1.5m >| Figura 3.29 " 


Para los casos siguientes, determine la capacidad de soporte de carga vertical bruta de la 
cimentación. Utilice la ecuación de Terzaghi y suponga falla general por corte en el suelo. 
Utilice FS — 4. 


Parte B D, p' c' Y Tipo de cimentación 
a. 122m 0.91m 25? 28.75kN/m? 1729kN/m? Continua 
b. 2m 1m 30° 0 17 kN/m? Continua 
c. 3m 2m 30 0 16.5 kN/m? Cuadrada 


Una cimentación de una columna cuadrada tiene que soportar una carga permisible bruta 
de 1805 kN (FS = 3). Se dan: D, =15m,y = 15.9 kN/m*, $' = 34° y c' = 0. Utilice la 
ecuación de Terzaghi para determinar el tamaíio de la cimentación B. Suponga falla general 
por corte. 

Utilice la ecuación de capacidad de carga general [ecuación (3.19)] para resolver lo 
siguiente: 

a. El problema 3.1a 

b. El problema 3.1b 

c. El problema 3.1c 

La carga aplicada sobre una cimentación superficial cuadrada forma un ángulo de 15? con la 
vertical. Se dan: B = 1.83 m, D, — 0.9 m, y = 18.08 kN/m’, $' = 25° y c' = 23.96 kN/m”. 
Utilice FS — 4 y determine la Carga permisible bruta. Utilice la ecuación (3.19). 

La cimentación de una columna (figura P3.5) mide 3 X 2 m en planta. Se dan: D,= 1.5 m, 
q! = 25°, c' = 70 kN/m’. Utilice la ecuación (3.19) y FS = 3 y determine la caiga permi- 
sible neta [consulte la ecuación (3.15)] que puede soportar la cimentación. 

Para una cimentación cuadrada de B X B en planta, D,— = 2 m; carga permisible bruta verti- 
cal, Q up = 3330 kN, y = 16.5 kN/m’; $' = 30°; c' = 30° y FS = 4. Determine el tamaño 
de la cimentación. Utilice la ecuación (3.19). 
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7 E je TE Hao a o y= IT ENA? ; 
L5m — [p : " 
| | Y Nivel de agua freática 
| 3x2m | Ysa = 19.5 kN/m? 
Figura P3.5 


3.7. Para el diseño de una cimentación superficial, dado lo siguiente: 


Suelo: gb’ = 25° 
c' = 50 kN/m? 
Peso específico, y = 17 kN/m? 
Modulos de elasticidad, E — 1020 kN/n? 
Relación de Poisson, u, = 0.35 


Cimentación: 


Calcule la capacidad de carga ültima. Utilice la ecuación (3.27). 

3.8. En la figura P3.8 se muestra una cimentación cargada excéntricamente. Utilice un FS de 4 
y determine la carga máxima permisible que puede soportar la cimentación. Utilice el 
método del área efectiva de Meyerhof. 

3.9. Repita el problema 3.8 utilizando el método de Prakash y Saran. 

3.10. Para una cimentación continua cargada excéntricamente sobre arena, dados B — 1.8 m, 
D, — 0.9 m, e/B = 0.12 (excentricidad en un sentido), y = 16 kN/m? y $' = 35°. Utilice 
el método del factor de reducción para estimar la carga última por longitud unitaria de la 
cimentación. 


- - | CExcentricidad sólo DRE 
¿a| ¿+ |en una dirección) 3 
0.8 m [D Qem | € — 
"NE | $! = 32° 
i S 
l 
1.5 X 1.5m 
"EE 
| 
Línea centro 
Figura P3.8 


3.11. En la figura P3.11 se muestra una cimentación continua cargada excéntricamente. Deter- 
mine la carga ultima Q, por longitud unitaria que puede soportar la cimentación. Utilice el 
método del factor de reducción. 

3.12. En la figura P3.12 se muestra una zapata cuadrada. Utilice FS = 6 para determinar el tamaño 
de la zapata. Emplee la teoría de Prakash y Saran [ecuación (3.43)]. 
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Figura P3.12 


3.13. La cimentación superficial que se muestra en la figura 3.19 mide 1.2 X 1.8 m y está some- 
tida a una carga céntrica y a un momento. Si e, = 0.12, e, = 0.36 m y la profundidad de 
la cimentación es de 1 m, determine la carga permisible que puede soportar la cimentación. 
Utilice un factor de seguridad de 3. Para el suelo, se determinó que su peso específico 
y = 17 kN/m’, ángulo de fricción $' = 35° y cohesión c’ = 0. 
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Capacidad de carga ultima de cimentaciones 
superficiales: casos especiales 


Introduccion 


En los problemas de capacidad de carga ultima descritos en el capitulo 3, se supone que el suelo 
que soporta la cimentación es homogéneo y que se extiende hasta una gran profundidad bajo el 
fondo de la cimentación. También se supone que la superficie del terreno es horizontal. Sin em- 
bargo, eso no es cierto en todos los casos: es posible encontrar un estrato rígido a poca profundidad, 
o que el suelo puede estar estratificado y tener parámetros de resistencia diferentes. En algunos 
casos puede ser necesario construir cimentaciones en o cerca de un talud, o se puede requerir 
disefiar una cimentación sometida a una carga ascendente. 

En este capítulo se analizan problemas de capacidad de carga pertinentes a estos casos 
especiales. 


Cimentación soportada por un suelo con base rígida 
a poca profundidad 


En la figura 4.1a se muestra una cimentación superficial casi continua soportada por un suelo que 
se extiende hasta una gran profundidad. Ignorando el factor de profundidad, para carga vertical la 
ecuación (3.19) tomará la forma 


1 
quc CN SEEN C 5?BN, (4.1) 


El enfoque general para obtener expresiones para N , N; y N, se resumió en el capítulo 3. El 
alcance de la zona de falla en el suelo, D, a carga última obtenido en la deducción de N, y N; por 
Prandtl (1921) y Reissner (1924) se muestra en la figura 4.1b. De manera similar, la magnitud de 
D obtenida por Lundgren y Mortensen (1953) al evaluar N, se indica en la misma figura. 

Ahora, si una base rígida y rugosa se ubica a una profundidad de H < D abajo del fondo 
de la cimentación, el desarrollo completo de la superficie de falla en el suelo estará restringido. 
En ese caso, la zona de falla del suelo y el desarrollo de líneas de deslizamiento a carga ultima 
serán como se muestra en la figura 4.2. 
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Figura 4.1 a) Superficie de falla bajo una cimentación continua rugosa; 
b) variación de D/B con el ángulo de fricción del suelo $'. 
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Figura 4.2 Superficie de falla bajo una cimentación continua rigida con 
una base rígida rugosa ubicada a poca profundidad. 
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Mandel y Salencon (1972) determinaron los factores de capacidad de carga aplicables para este 
caso mediante integración numérica, utilizando la teoría de la plasticidad. De acuerdo con su teo- 
ría, la capacidad de carga ultima de una cimentación continua rigida con una base rígida rugosa 
ubicada a poca profundidad se puede obtener con la relación 


* * 1 ES 
que EN. ONG: 5 YBN, (4.2) 


donde 


NN " N b — factores de capacidad de carga modificados 

B — ancho de la cimentación 

y — peso específico del suelo 
Observe que, para H > D, N = N, ; TUN S N? = N, (Lundgren y Mortensen, 1953). Las 
variaciones de N^, N 5 yN j con H/B y el ángulo de fricción del suelo €” se indican en las figuras 
4.3, 4.4 y 4.5, respectivamente. 


10 000 4 
5000 4 / 


H/B - 0.25 
2000 + 
0.33 
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500 4 l 
0.5 


0.7 


Figura 4.3 Factor de 
1 T T T | capacidad de carga N^ 

0 10 20 30 40 de Mandel y Salencon 
$' (grados) [ecuación (4.2)]. 
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Cimentación rectangular sobre suelo granular 


Si se ignoran los factores de profundidad, la capacidad de carga ultima de cimentaciones rigidas 
circulares y rectangulares sobre un estrato de arena (c' — 0) con base rígida rugosa ubicadas a 
poca profundidad se puede dar igual a 


& oak 1 & re 
Gp, = GN MP. ur S BLUE (4.3) 


donde F/.,F i — factores de forma modificados. 

Los factores de forma F i y F* son funciones de B/L, H/B y d”. Con base en el trabajo de 
Meyerhof y Chaplin (1953) y simplificando la suposición que, en planos radiales, los esfuerzos y 
zonas de corte son idénticas a las de planos transversales, Meyerhof (1974) propuso que 
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* B 
F qs E nm, (2) 
y 


* B 
Ens = 1 ni m( 2) 
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(4.4) 


(4.5) 


donde L = longitud de la cimentación. Las variaciones de m, y m, con H/B y $' se muestran en 


la figura 4.6. 


Más recientemente, Cerato y Lutenegger (2006) proporcionaron algunos resultados de pruebas 
para el factor de capacidad de carga, N^. Estas pruebas se realizaron utilizando placas cuadradas 
y circulares con B variando entre de 0.152 m (6 pulg) a 0.305 m (12 pulg). Se supuso que se po- 
drían emplear las ecuaciones de capacidad de carga de Terzaghi para cimentaciones cuadradas y 


circulares. O, de las ecuaciones (3.10) y (3.11) conc’ = 0, 


qu = qN} F 0.4yBN, (cimentación cuadrada) 


(4.6) 
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y 
Qu = qN; + 0.3 yBN,, (cimentación circular) (4.7) 


La variación de N H determinada experimentalmente se muestra en la figura 4.7. En este estudio 
también se observó que N s: adquiere un valor igual a N, en H/B ~ 3 en vez de D/B, como se 
muestra en la figura 4.5. Por esta razón, en la figura 4.7 se muestra la variación de N if para H/B 
= 0.5 a 3.0. 


Cimentaciones sobre arcilla saturada 


Para arcilla saturada (es decir, en la condición no drenada, o @ = 0), la ecuación (4.2) se simplifica a 


Qu = c,N. + q (4.8) 
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Angulo de fricción, $ (grados) de Cerato y Lutenegger. 


Mandel y Salencon (1972) realizaron cálculos para evaluar N^, para cimentaciones continuas. De 
manera similar, Buisman (1940) propuso la relación siguiente para obtener la capacidad de carga 
ültima de cimentaciones cuadradas: 


B ara B V2. 


en) = [T2494 —— 
C (cuadrada) (- 2H 2 


En esta ecuación, c, es la resistencia cortante no drenada. 
La ecuación (4.9) se puede rescribir como 


0.5 Ë — 0.707 
^H i 


C] (cuadrada) —5.14| 1 + — 2 — |& 


ae 41 
5.14 ud ol) 


E AA E, 
N 


* 
c(cuadrada) 


En la tabla 4.1 se indican los valores de N* para cimentaciones continuas y cuadradas. 
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Tabla 4.1 Valores de NĚ para cimentaciones 
continuas y cuadradas ($ = 0). 


N; 
B 7 
H Cuadrada’ Continua? 
2 5.43 5.24 
3 5.93 5.71 
4 6.44 6.22 
5 6.94 6.68 
6 7.43 7.20 
8 8.43 8.17 
10 9.43 9.05 


a Análisis de Buisman (1940) 
^ Análisis de Mandel y Salencon (1972) 


Ejemplo 4.1 


Sobre un estrato de arena se construye una cimentación cuadrada que mide 0.76 X 0.76 m. 
Se cuenta con D 0.61 m, y = 17.29 kN/m’, $' = 35° y c' = 0. Un estrato de roca se ubica 
a una profundidad de 0.46 m debajo del fondo de la cimentación. Considerando un factor de 
seguridad de 4, determine la carga permisible total que puede soportar la cimentación. 


Solución 
De la ecuación (4.3), 


* * 1 * * 
Gu = GN Fes + YBN Fy, 
y también se tiene 


q = 17.29 X 0.61 = 10.55 kN/m? 


Para $' = 35°, H/B = 0.46/0.76 m = 0.6, NG = 90 (figura 4.4) y Ne = 50 (figura 4.5) y 
se tiene 


p == m,(B/L) 
De la figura 4.6a, para $' = 35°, H/B = 0.6 y el valor de m, = 0.34, por lo tanto 
p. — | — (0.34) (0.76/0.76) — 0.66 
De manera similar, 
TE =1= m;(B/L) 
De la figura 4.6b, m, = 0.45, por lo tanto, 


F}, = 1 — (045)(0.76/0.76) = 0.55 
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De aqui, 


qu = (10.55) (90) (0.66) + (1/2) (17.29) (0.76) (50) (0.55) = 807.35 kN/m? 


quB? _ (807.35) (0.76 x 0.76) 
FS 4 


= 116.58 kN E 


o = 


Ejemplo 4.2 


Resuelva el ejemplo 4.1 utilizando la ecuación (4.6). 


Solución 
De la ecuación (4.6), 


qu = qN}; + 0.4yBN, 


Para $' = 35? y H/B = 0.6, el valor de No = 90 (figura 4.4) y N, = 230 (figura 4.7). Por lo 
tanto, 


qu = (10.55)(90) + (0.4)(17.29)(0.76)(230) = 949.5 + 1208.9 = 2158.4 kN/m? 


Ejemplo 4.3 


Considere una cimentación cuadrada de 1 X 1 m en planta ubicada sobre un estrato de arcilla 
saturada subyacente por un estrato de roca. Dados: 


Arcilla: c, = 72 kN/m? 
Peso específico: y = 18 kN/n? 
Distancia entre el fondo de la cimentación y el estrato de roca = 0.25 m 


D, = Íl 


Estime la capacidad de carga permisible total de la cimentación. Utilice FS = 3. 


Solución 
De la ecuación (4.10), 


B 
(0) 5. — — 0707 


qu = 544| 1 + (En Fg 


5.14 
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Para B/H = 1/0.25 = 4; c, = 72 kN/m^ y q = yD; = (18) (1) = 18 kN/m. 


(0.5) (4) — 0.707 
5.14 


p = 5141 + Jp + 18 = 481.2 kN/m? 


Qu 4812 
perm — FS = nr — 160.4 kN/m? E 


Capacidad de carga de suelos estratificados: 
suelo más fuerte sobre suelo más débil 


Las ecuaciones de capacidad de carga presentadas en el capítulo 3 comprenden casos en los que el 
suelo que soporta la cimentación es homogéneo y se extiende hasta una profundidad considerable. 
Para el análisis de capacidad de carga se supuso que la cohesión, el ángulo de fricción y el peso 
específico del suelo permanecían constantes. Sin embargo, en la práctica es frecuente encontrar per- 
files de suelos estratificados. En esos casos, la superficie de falla a carga última se puede extender 
a través de dos o más estratos de suelo y la determinación de la capacidad de carga última en estos 
suelos estratificados se puede realizar sólo en un número limitado de casos. En esta sección se 
presenta el procedimiento para estimar la capacidad de carga de suelos estratificados propuesto 
por Meyerhof y Hanna (1978) y Meyerhof (1974). 

En la figura 4.8 se muestra una cimentación superficial continua soportada por un estrato 
de suelo más fuerte sobre un suelo más débil que se extiende hasta una gran profundidad. Para los 
dos estratos de suelo, los parámetros físicos son los siguientes: 


Propiedades del suelo 


Peso Ángulo 
Estrato específico de fricción Cohesión 
Superior yi Qi ci 
Inferior Y bs Ca 


Ante carga última por área unitaria (q,), la superficie de falla en el suelo será como se muestra en 
la figura 4.8. Si la profundidad H es relativamente pequeña comparada con el ancho B de la ci- 
mentación, ocurrirá una falla de corte por punzonamiento en el estrato superior de suelo, seguida 
por una falla general por corte en el estrato inferior de suelo. Esto se muestra en la figura 4.8a. 
Sin embargo, si la profundidad H es relativamente grande, entonces la superficie de falla estará 
ubicada por completo en el estrato superior de suelo, que es el límite superior para la capacidad 
de carga última. Esto se muestra en la figura 4.8b. 

La capacidad de carga última para este problema, como se muestra en la figura 4.8a, se 
puede dar igual a 


2(C, + P, send") 
B 


qu = Ib ES yi (4.11) 
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T g. [77 
D 
f 
Y a y y y y b Suelo más fuerte 
Yi 
| Ca Ca $) 
H 2 z c| 
|o ; 
Pj p p 
ha » a’ b' 
Suelo más débil 
1 Y 
$5 
a) ch 


Suelo más fuerte 


y2 Figura 4.8 Capacidad de carga de una 
b) 2 cimentación continua sobre un suelo 
cy estratificado. 


donde 


B — ancho de la cimentación 
C = fuerza adhesiva 


a 


P, = fuerza pasiva por longitud unitaria de las caras aa’ y bb’ 
q, = capacidad de carga del estrato inferior de suelo 


6' = inclinación de la fuerza pasiva P, respecto a la horizontal 


Observe que, en la ecuación (4.11), 


donde c’ = cohesión. 
La ecuación (4.11) se puede simplificar a la forma 


EET FM ok a 4.12 
Qu = I B y H B y (4.12) 


donde RE coeficiente de la componente horizontal de la presión pasiva de la tierra. 
Sin embargo, sea 


Kx tan ó' = K, tan dy (4.13) 
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donde K, = coeficiente de corte por punzonamiento. Entonces, 


car 28H eg el 14 SA y 4.14 
Qu = qp B y H B Y (4.14) 


Da i R ; 
El coeficiente de corte por punzonamiento, K , es una función de q,/q, y $|, o, de manera 


específica, 
Do, 
K, NE (E 4) 
q1 


Observe que q, y q, son las capacidades de carga última de una cimentación continua de 
ancho B ante carga vertical sobre las superficies de los estratos gruesos homogéneos del suelo 
superior e inferior, o 


di = Nay + BN ya) (4.15) 
y 
q = GN + 2¥2BN o) (4.16) 
donde 
Nom, Nay = factores de capacidad de carga para el ángulo de fricción q, (tabla 3.3) 
am, Ny = factores de capacidad de carga para el ángulo de fricción 9; (tabla 3.3) 


Observe que, para que el estrato superior sea un suelo más fuerte, q,/q, debe ser menor que 1. 
La variación de K, con 43/4, y o, se muestra en la figura 4.9. La variación de c; /c, con 43/4; 
se muestra en la figura 4.10. Si la altura H es relativamente grande, entonces la superficie de falla 


Figura 4.9 Coeficiente de corte por punzonamiento 
Ó' (grados) K, segtin Meyerhof y Hanna. 
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e 
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€1 
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0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 Figura 4.10 Variación de c!/c; 
EA con q,/q, con base en la teoría 
qı de Meyerhof y Hanna (1978). 


en el suelo estará ubicada completamente en el estrato superior de suelo más fuerte (figura 4.8b). 
Para este caso, 


Qu = qi = iNe + Nga) + 3 NBN qx) (4.17) 
donde N 1» Nn Na) = factores de capacidad de carga para ġ' = q, (tabla 3.3) y q = yD; 
Al combinar las ecuaciones (4.14) y (4.17) se obtiene 
2c'H E 2D; K, tan $) 
gu cg cna A B yH 5 q, (4.18) 


Para cimentaciones rectangulares, la ecuación anterior se puede desarrollar en la forma 


BN /(2c,H 
anar (E) 
o ELEN Ten 
JE H B 


(4.19) 


donde 


1 
qy = CN oy Fes) + y1( Dg + HN oyes) + z AN OF ys(2) (4.20) 
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y 
; 1 
Gi GN io y DN T z VBN yF y) (4.21) 
en donde 
223 "T F ysa) 7 factores de forma respecto al estrato superior de suelo (tabla 3.4) 
F gay E asQy F ia factores de forma respecto al estrato inferior de suelo (tabla 3.4) 


Casos especiales 


1. El estrato superior es arena fuerte y el inferior es arcilla saturada suave ($, = 0). De las 
ecuaciones (4.19), (4.20) y (4.21), 


B 
dp = ( + 022) se + y (D; + H) (4.22) 


q = yiD,4N qa Fas) + MBN yayF ys) (4.23) 


De aquí, 


B B 2D, K tan 9) 
The (1 J 027 sae + ye a zh 4 3 anh 


H B (4.24) 
1 
+ 5D, = VD Nay Fase > 5 EN ay Esa 
donde c, = cohesión no drenada. 
Para la determinación de K, de la figura 4.9, 
n ON) 5.14c; (4.25) 


di BN H 0.5y,BN,1) 


2. El estrato superior es arena más fuerte y el inferior es arena más débil (cj = 0, c, = 0). La 
capacidad de carga ultima se puede establecer igual a 


1 
du = 0, + DN Fa) + A) 


B 2D;\ K, tan $j 
v Sue arc La, URB = vi? = Oh 


(4.26) 
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donde 
1 
q, = YD Nan Fasa) + ABN Es) (4.27) 


Entonces 


h _ 3Y2BN,2) YN y2) 


4.28 
qı BN) YiNso) ( ) 


3. El estrato superior es arcilla saturada más fuerte (o, = 0) y el inferior es arcilla saturada 
más débil (o, = 0). La capacidad de carga última se puede obtener con 


B 1B Wf 218 Jl 
quest Mc SUI COSS IS L B + yD; =q (4.29) 
donde 
B 
q, = (1 m 02 P sits + y¡D; (4.30) 


y €, y €, son cohesiones no drenadas. Para este caso, 


do _ 5.14c; Q9 (4.31) 
qd,  5.14c, Cc 


Ejemplo 4.4 


Consulte la figura 4.8a y considere el caso de una cimentación continua con B = 2 m, D,— 1.2m 
y H = 1.5 m. Se conocen los datos siguientes para los dos estratos de suelo: 


Estrato superior de arena: 

Peso específico y, = 17.5 kN/m? 
pi = 40° 
c, = 0 

Estrato inferior de arcilla: 

Peso específico y, = 16.5 kN/m? 
$4 = 0 
€; = 30 kN/m’ 


Determine la carga ultima total por longitud unitaria de la cimentación. 
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Solución 
En este caso se aplican las ecuaciones (4.24) y (4.25). Para $; = 40°, de la tabla 3.3, N. 


109.41 y 


C) IN) (30) (5.14) 
— (0.5)(17.5)(2)(109.41) 2d 


/0.5y,BN,q) = 0.081 y q, = 40°, el valor de K — 2.5. 


Cp _ 
qı 0.5%: B Ny) 


De la figura 4.9, para cN o) 
Entonces la ecuación (4.24) da 


B B j 2D, tan $j 
Gu =| 1+ Q2) 7 ) 51e + (1 + 7) 18 1 + ES S + Dy 


= [1 + (0.2) (0)](5.14) (30) + (1 + 0) (17.5) (1.5)? 


x IE OC lo oce aU Sa) 


= 154.2 + 107.4 + 21 = 282.6 kN/m' 


De nuevo, de la ecuación (4.27), 


= ADN Pas) + YBN, PY ran) 


De la tabla 3.3, para $; = 40°, IN 109.4 y NS 64.20. 
De la tabla 3.4, 


B 
(Seay Sl ur (2) bi = 1+ (0)tan 40 = 1 


B 
Boye C= SA 


de manera que 
= (17.5) (1.2) (64.20) (1) + (5) (17.5) (2) (109.4) = 3 262.7 kN/m 


De aqui, 
qu = 282.6 kN/m? 
= (282.6)(B) = (282.6) (2) = 565.2 kN/m 
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Ejemplo 4.5 


Una cimentación de 1.5 X 1 m se ubica a una profundidad D,de 1 m en una arcilla fuerte. Un 
estrato de arcilla más suave se encuentra a una profundidad H de 3 pies, medida desde el fondo 
de la cimentación. Para el estrato superior de arcilla, 


Resistencia cortante no drenada — 120 kN/m? 
Peso específico = 16.8 kN/m? 


y para el estrato inferior de arcilla, 


Resistencia cortante no drenada — 48 kN/m? 
Peso específico = 16.2 kN/m? 


Determine la carga permisible total para la cimentación con un FS de 3. 


Solución 
En este problema se aplican las ecuaciones (4.29), (4.30) y (4.31), o 


" B JE WI 2G fal 
qu =|1+ 027 Sle) ae (| Il se L B + yD; 


B 
= (1 + 02 ste + yD; 


Se cuenta con los datos siguientes: 
B= 15 Jal = M9 IDe = Íl in 
L=15m yı = 16.8 kN/m’? 
De la figura 4.10 para c,/c, = 48/120 = 0.4, el valor de c, /c, ~ 0.9, por lo tanto, 
c, = (0.9) (2500) = 108 kN/m? 


a= | + x (589 cs 48) + ( + A eam | + (16.8) (1) 


= 296.06 + 432 + 16.8 = 744.86 kN /m? 


Como revisión, se tiene, de la ecuación (4.30), 


dis 
= 699 + 16.8 = 740.16 kN/m? 


q = L + c (59) (razo + (16.8) (1) 


Así pues, q, — 656.4 kN/m (es decir, el menor de los dos valores antes calculados) y 


Qu | 744.86 
(perm yel FS m 


— 248.28 kN /m? 


Por lo tanto, la carga permisible total es 
(perm) (1.5 X 1.5) = 558.6 KN m 
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Capacidad de carga de un suelo estratificado: 
suelo más débil sobre un suelo más fuerte 


Cuando una cimentación está soportada por un estrato de suelo más débil sobre un estrato de sue- 
lo más fuerte (figura 4.1 1a), la relación q,/q, definida por las ecuaciones (4.15) y (4.16) será ma- 
yor que 1. Además, si H/B es relativamente pequeña, como se muestra a la izquierda de la figura 
4.11a, la superficie de falla en el suelo ante carga ültima pasará a través de las dos capas de suelo. 
Sin embargo, para relaciones H/B mayores, la superficie de falla estará ubicada por completo en 
el estrato superior de suelo más débil, como se muestra en la mitad derecha de la figura 4.11a. 


ke "Suelo mas débil 
y 

D, 1 
$i 


e 


Suelo más fuerte 


l 
l 
Ya f 
> 
ch XB IIS 
` ^ Süelo más fuerte 
Y2 
a) Q 
c 
que 
qp 
UN 
D/B 
Y > 


" H/B 


Figura 4.11 a) Cimentación sobre un estrato de suelo más débil que se apoya sobre un estrato de arena 
más fuerte; b) Naturaleza de la variación de q, con H/B. 
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Para esta condición, la capacidad de carga áltima (Meyerhof, 1974; Meyerhof y Hanna, 1978) se 
puede obtener mediante la ecuación empírica 


2 


H de 
qu =U + (q, — 4) 5nJ*4 (4.32) 
donde 


D — profundidad de la superficie de falla debajo de la cimentación en el lecho grueso del 
estrato superior de suelo más débil 

q, — capacidad de carga ültima en el lecho grueso del estrato de suelo superior 

q, = capacidad de carga ultima en un lecho grueso del estrato de suelo inferior 


Por lo tanto, 


qi = Nte + YD NaF) + SBN ya) P ys(1) (4.33) 
y 
1 
q = CN ey Fa + DN ao Faso) + ¿ABN Esa) (4.34) 
donde 
Nay, Nac, Na) = factores de capacidad de carga correspondientes al ángulo de fricción q, del 
suelo 
N o, Nao, Na = factores de capacidad de carga correspondientes al ángulo de fricción q, del 
suelo 
FF F a = factores de forma correspondientes al ángulo de fricción o; del suelo 


cs(1? ^ qs(1? ^ ys(1) 
cs(2) FQ FO 
Meyerhof y Hanna (1978) sugirieron que 


= factores de forma correspondientes al ángulo de fricción 9; del suelo 


* D =B para arena y arcilla suelta 
e D=2B para arena densa 


Las ecuaciones (4.32), (4.33) y (4.34) implican que los valores máximo y mínimo de q, serán q, 
y q, respectivamente, como se muestra en la figura 4.11b. 


Ejemplo 4.6 


Consulte la figura 4.11a. Para un perfil estratificado de arcilla p con los datos: L — 1.83 m, 
B = 122m, D,— 0.91 m, H = 0.61 m, y, = 17.29 kN/m’, $, = = 57.5 kN/mí, y, = 19.65 
kN/m’, p, = d y c, = 119.79 kN/m’. Determine la capacidad de un ültima de la cimentación. 
Solución 
De las ecuaciones (4.15) y (4.16), 
N. 119. 
T 
qu cN c SS 


Por lo tanto, se aplica la ecuación (4.32). 
De las ecuaciones (4.33) y (4.34) con $, = 0 y dp, = 0, 


qe = (1 an (0,2 FN F YıDş 


=| * on ea 3I 14) (57.5) + (0.91) (17.29) = 334.96 + 15.73 
— 350.69 kN/m? 
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iy 
B 
db = (1 3r QU Je + YD; 
12222 
= i 3 oa) |a (119.79 + (0.91) (19.65) 
= 697.82 + 17.88 = 715.7 kN/m? 
De la ecuación (4.32), 
Jar 2 
= + = == 
de q ta ur (5) 
D=B 


0.61 Y 
q, = 350.69 + (715.7 — 3so.so)( 2S1) = 442 kN/m? > q, 


De aquí, 
q, = 442 kN/m* a 


Cimentaciones espaciadas estrechamente—efecto sobre 


la capacidad de carga ultima 


En el capítulo 3 se analizaron las teorías que relacionan la capacidad de carga ultima de cimen- 
taciones continuas simples rigidas soportadas por un suelo homogéneo extendiéndose hasta una 
gran profundidad. Sin embargo, si las cimentaciones se colocan cerca una de otra con condicio- 
nes similares del suelo, la capacidad de carga ültima de cada cimentación puede cambiar debido 
al efecto de interferencia de la superficie de falla del suelo. Esto lo investigó de manera teórica 
Stuart (1962) para suelos granulares. Se supuso que la geometría de la superficie de ruptura en la 
masa de suelo sería la misma que la supuesta por Terzaghi (figura 3.5). De acuerdo con Stuart, se 
pueden originar las condiciones siguientes (figura 4.12). 


Caso I. (Figura 4.12a) si el espaciamiento centro a centro de las dos cimentaciones es x = x,, las 
superficies de ruptura en el suelo debajo de cada cimentación no se sobreponen. Por lo tanto, la 
capacidad de carga ultima de cada cimentación continua se puede dar por la ecuación de Terzaghi 
[ecuación (3.3)]. Para (c' — 0) 


qu = 4N; + 3yBN, (4.35) 
donde NWE factores de capacidad de carga última de Terzaghi (tabla 3.1). 


Caso ll. (Figura 4.12b) si el espaciamiento centro a centro de las dos cimentaciones (x = X, < x) es 
tal que las zonas pasivas de Rankine apenas se sobreponen, entonces la magnitud de q, aán estará dada 
por la ecuación (4.35). Sin embargo, el asentamiento de la cimentación a carga ultima cambiará 
(comparado con el caso de una cimentación aislada). 


Caso lll. (Figura 4.12c) este es el caso donde el espaciamiento centro a centro de las dos cimen- 
taciones continuas es x = x, < x,. Observe que las cuñas triangulares en el suelo abajo de las 
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k x= X >| 


d) 


Figura 4.12 Suposiciones para la superficie de falla en suelo granular debajo de dos cimentaciones continuas 
rugosas espaciadas estrechamente. 


(Nota: a, = $', a) = 45 — p/2, a, = 180 — 2¢') 


cimentaciones formarán ángulos de 180? — 26 en los puntos d, y d,. Los arcos de las espira- 
les logarítmicas d,g, y d,e son tangentes entre sí en d,. De manera similar, los arcos de las 
espirales logarítmicas d,g, y d,e son tangentes entre sí en d,. Para este caso, la capacidad de carga 
ültima de cada cimentación se puede dar como (c' — 0) 


qu = qN£, + 2 yBN,£, (4.36) 


donde Z e ra "n relaciones de eficiencia. 
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Figura 4.13 Variación de las relaciones de eficiencia con x/B y $'. 


I 
I 


Las relaciones de eficiencia son funciones de x/B y del ángulo de fricción $'. Las variacio- 
nes teóricas de ba y be se indican en la figura 4.13. 


Caso IV. (Figura 4.12d): si el espaciamiento de la cimentación se reduce aún más de manera que 
X = x, < Xs, ocurrirá un bloqueo y el par de cimentaciones actuará como una sola cimentación. 
El suelo entre las unidades individuales formará un arco invertido que viaja hacia abajo con la 


cimentación cuando se aplica la carga. Cuando las dos cimentaciones se tocan, la zona de arcos 


4.6 
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desaparece y el sistema se comporta como una sola cimentación con un ancho igual a 2B. La 
capacidad de carga ültima para este caso se puede obtener con la ecuación (4.35), reemplazando 
B por 2B en el segundo término. 

La capacidad de carga ültima de dos cimentaciones continuas espaciadas estrechamente 
puede incrementarse ya que las relaciones de eficiencia son mayores que 1. Sin embargo, cuando 
las cimentaciones espaciadas estrechamente se someten a una carga similar por área unitaria, el 
asentamiento S, será mayor cuando se compara al correspondiente a una cimentación aislada. 


Capacidad de carga de cimentaciones 
sobre la parte superior de un talud 


En algunos casos es necesario construir cimentaciones sobre la parte superior de un talud. En la 
figura 4.14, la altura del talud es H y la pendiente forma un ángulo £ con la horizontal. El borde 
de la cimentación se ubica a una distancia b desde la parte superior del talud. A carga última, q,, 
la superficie de falla será como se muestra en la figura. 

Meyerhof (1957) desarrolló la relación teórica siguiente de la capacidad de carga ültima 
para cimentaciones continuas: 


Qu = CN. + 3yBN,, (4.37) 
Para suelo puramente granular, c' = 0, por lo tanto, 
qu = 3yBNy, (4.38) 
De nuevo, para suelo puramente cohesivo, œ = 0 (condición no drenada); por consiguiente, 


qu = CNeq (4.39) 


donde c = cohesion no drenada. 


Figura 4.14 Cimentación superficial sobre la parte superior de un talud. 
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400 4 


T T l 
4 5 6 Figura 4.15 Factor de capacidad 


de carga N,, de Meyerhof para 
suelo granular (c’ = 0). 


| ws 


Las variaciones de Ng y No definidas por las ecuaciones (4.38) y (4.39) se muestran en 
las figuras 4.15 y 4.16, respectivamente. Al utilizar N en la ecuación (4.39) según se da en la 
figura 4.16, se deben tener en cuenta los puntos siguientes: 


1. El término 
N, == (4.40) 


se define como el número de estabilidad. 
2. Si B < H, se utilizan las curvas para N, = 0. 
3. Si B = H, se utilizan las curvas para el número de estabilidad calculado N . 


Solución del esfuerzo característico para taludes de suelo granular 


Para taludes en suelos granulares, la capacidad de carga Ultima de una cimentación continua se 
puede obtener mediante la ecuación (4.38), o 


1 
Qu = IBN yg 


Con base en el método del esfuerzo caracteristico, Graham Andrews y Shields (1988) propor- 
cionaron una solución para el factor de capacidad de carga N_ para una cimentación superficial 
continua sobre la parte superior de un talud en suelo granular. En la figura 4.17 se muestra el 
esquema de la zona de falla en el suelo para un empotramiento (D ;/ B) y retroceso (b/B) supuestos 
en el análisis de los autores. Las variaciones de MN obtenidas por este método se muestran en las 


figuras 4.18, 4.19 y 4.20. 
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Figura 4.16 Factor de capacidad de carga No 


1 
b 
B de Meyerhof para suelo puramente cohesivo. 


para N, = 0; — para N, > 0 


Figura 4.17 Diagrama esquemático de las 
zonas de falla para el empotramiento y retroceso: 
a) D,/B > 0; b) b/B > 0. 
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1000 


¢' = 45° 


40° 


Figura 4. 


1000 


40 
B (grados) 
a) 


10 20 30 40 
B (grados) 
a) 


1000 


1000 


40° 


18 Valores teóricos de Ng (D,/B = 0) de Graham y colaboradores. 


P (grados) 
b) 


40 


Figura 4.19 Valores teóricos de No (D,/B = 0.5) de Graham y colaboradores. 


B (grados) 
b) 


40 
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1000 1000 T T 


$' = 45° 


40° 


= 100+ 35° = 100+ 
g g 30* 
30° E c 
10 | | | 10 | | | 
0 10 20 30 40 0 10 20 30 40 
B (grados) B (grados) 
a) b) 


Figura 4.20 Valores teóricos de Mo (D, /B = 1) de Graham y colaboradores. 


Ejemplo 4.7 


En la figura 4.14, para una cimentación superficial continua en una arcilla se dan los datos 
siguientes: B = 1.2 m, D, = 1.2 m, b = 0.8 m, H = 6.2 m, B = 30°, peso específico del suelo 
= 17.5 kN/m?, 6 = 0 y c = 50 KN/m”. Determine la capacidad de carga permisible total con 
un factor de seguridad FS — 4. 


Solución 
Como B < H, se supondrá que el número de estabilidad NV, = 0. De la ecuación (4.39), 


qu CNeg 
Se tiene que 
RAE 
B 1.2 
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Para B = 30°, D,/B = 1 y b/B = 0.67, en la figura 4.16 se obtiene NG = 6.3. De aqui, 


qu = (50) (6.3) = 315 kN/m? 


Qu _ 315 2 
= —_ = — = 78.8 kN - 
perm FS 4 /m 


Ejemplo 4.8 


En la figura 4.21 se muestra una cimentación continua sobre un talud de un suelo granular. 
Estime la capacidad de carga última. 


15m 15m 


Figura 4.21 Cimentación sobre un talud granular. 


Solución 
Para suelo granular (c' = 0), de la ecuación (4.38), 


qu = 3 YBN,, 


Se tiene que D/B ESIS 1, D/B = 1.5/1.5 = 1, $’ = 40° y B = 30°. 
De la figura 4.15, N,,, = 120. Por lo tanto, 


qu = 3(16.8) (1.5) (120) = 1512 kN/m? = 


Ejemplo 4.9 


Resuelva el ejemplo 4.8 utilizando el método de solución del esfuerzo característico. 
Solución 
c 
qu = 3YBNy, 
De la figura 4.20b, i = 110. De aquí, 


dp 5 (168) (1.5) (110) = 1386 kN/m? : 
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Capacidad de carga sismica de una cimentacion 
en el borde de un talud de suelo granular 


En la figura 4.22 se muestra una cimentación superficial continua (B/L = 0, D,/B = 0) en el borde 
un talud granular. La cimentación está sometida a una carga inclinada a un ángulo a respecto a 
la vertical. Sea la cimentación sometida a una carga sísmica con un coeficiente de aceleración 
horizontal, k,. Con base en su análisis del método de rebanadas, Huang y Kang (2008) expresaron 
la capacidad de carga ultima como 


yo yi 


1 
q, = YBN FF ypFy (4.41) 


donde 


N = factor de capacidad de carga (tabla 3.3) 
F_, = factor de inclinación de la carga 
F m factor de inclinación del talud 


FE — factor de corrección por la fuerza de inercia inducida por la carga sísmica 


Las relaciones para Fo Fg y Ps son las siguientes: 


a? (0.16'—1.21) 
s-[- (2 - 
Fg = [1 — (1.062 — 0.0148 )tand»] 10°) (4.43) 
y 
Fy = 1 — [2.57 — 0.0434 )0 6n Py. (4.44) 


En las ecuaciones (4.42) a (4.44), p’ está en grados. 


Figura 4.22 Cimentación 
continua en el borde de un talud 
granular sometida a carga sísmica. 


210 Capitulo 4: Capacidad de carga ultima de cimentaciones superficiales: casos especiales 


Ejemplo 4.10 


Considere una cimentación superficial continua sobre un talud de suelo granular sometida a 
una carga sísmica, como se muestra en la figura 4.22. Se tiene: B = 1.5 m, y = 17.5 kN/m’, 
$' = 35°, c' = 0, B = 30°, a = 10? yk, = 0.2. Calcule la capacidad de carga última, q,. 


Solución 
De la ecuación (4.41) 


1 
qu — IBN FF pF ye 


Para $' = 35°, No = 48.03 (tabla 3.3). Por lo tanto, 


a? 016-121) 10 \ 101335) 7121] 
[Ge mme 


B 
Fy = [= ines = clap ene lee) 


= [1 = (1.062 — 0.014 x 35)tan as 5) = 0215 
Fy, = 1 — [Q.57 — 0o e E, 
= 1 — [Q.57 — 0.043 x 35)e! 5 3*0.5) = 0.508 


Por lo tanto, 


dy = E 17.5) (1.5) (48.03) (0.463) (0.215) (0.508) = 31.9 kN/m? n 


Capacidad de carga de cimentaciones sobre un talud 


Meyerhof (1957) desarrolló una solución teórica para la capacidad de carga Ultima de una cimen- 
tación superficial ubicada sobre la cara de un talud. En la figura 4.23 se muestra la naturaleza de 
la zona plástica desarrollada debajo de una cimentación continua rugosa de ancho B. En la figura 
4.23, abc es una zona elástica, acd es una zona de corte radial y ade es una zona de corte mezcla- 
da. Con base en esta solución, la capacidad de carga ultima se puede expresar como 


Figura 4.23 Naturaleza de la zona plástica 
debajo de una cimentación continua rugosa 
sobre la cara de un talud. 
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du = CN, (para suelo puramente cohesivo, es decir, 9 = 0) (4.45) 


qu = 5 YBN qs (para suelo granular, es decir c’ = 0) (4.46) 


Las variaciones de N i y B us con el ángulo del talud £ se indican en las figuras 4.24 y 4.25. 


8 4 


N, cqs 


Figura 4.24 Variación de N qs Con B. 
(Nota: N, = yH/c) 


0 10 20 30 40 50 
B (grados) Figura 4.25 Variación de N 


y, CON B. 
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Cimentaciones sobre roca 


En ocasiones las cimentaciones superficiales se tienen que construir sobre roca, como se muestra en 
la figura 4.26. Para la estimación de la capacidad de carga última de cimentaciones superficiales sobre 
roca, se pueden utilizar las ecuaciones de capacidad de carga de Terzaghi [ecuaciones (3.3), (3.7) y 
(3.8)] con los factores de capacidad de carga dados aquí (Stagg y Zienkiewicz, 1968; Bowles, 1996): 


N.=5 a (as + $) (4.47) 
— $ 
N; = tan^| 45 + E (4.48) 
N,=N,+ 1 (4.49) 
Para rocas, la magnitud de la intersección de la cohesión, c', se puede expresar como 
a $ 
Que = 2c tan| 45 + Eu (4.50) 


donde 


q, — resistencia a la compresión simple de la roca 
$' = ángulo de fricción 

La resistencia a la compresión simple y el ángulo de fricción de las rocas puede variar en gran 
medida. En la tabla 4.2 se indica un intervalo general de q, para varios tipos de rocas. Es importante 
tener en cuenta que la magnitud de q, y $” (y de aquí, de c") reportadas de pruebas de laboratorio son 


para muestras intactas de roca. No se toma en cuenta el efecto de las discontinuidades. Para tomarlas 
en cuenta, Bowles (1996) sugirió que la capacidad de carga última q, se debe modificar a la forma 


A u(modificada) E q(RQD) (4.5 1) 


donde RQD - designación de la calidad de la roca (consulte el capítulo 2). 


Dy y 
| | Suelo 
< B > 
Roca 
c! 
¢' Figura 4.26 Cimentación sobre roca. 


Tabla 4.2 Intervalo de la resistencia a la compresión simple 
de varios tipos de rocas. 


Que $ 
Tipo de roca MN/m? kip/m? (grados) 
Granito 65-250 9.5-36 45-55 
Caliza 30-150 4-22 35-45 
Arenisca 25-130 3.5-19 30-45 


Esquisto 5-40 0.75-6 15-30 
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En cualquier caso, el límite superior de la capacidad de carga ültima permisible no debe 
sobrepasar f^ (resistencia a la compresión del concreto a los 28 días). 


Ejemplo 4.11 


Consulte la figura 4.26. Se construirá una cimentación de una columna cuadrada sobre limolita. 


Datos: 
Cimentación: B X B = 2.5 X 2.5 m 
D, —2m 
Suelo: y = 17 kN/m? 
Limolita: c' = 32 MN/m? 
$' =31° 
y = 25 kN/m? 
RQD - 5096 
Estime la capacidad de carga última permisible. Utilice FS = 4. Además, para concreto, utilice 
f; = 30 MN/m’. 
Solución 


De la ecuación (3.7) 
qu = 1.3c'N, + qN, + 0.4yBN, 


31 
MESS a (as * $) =5 tan'( 45 + 3 158 


: 31 
N= tan'( 45 3F 2) = tan'( 45 + 2 = 30.5 


N,-N,*12305-12315 


De aquí, 


qu = (1.332 X 10? kN/m31(48.8) + (17 x 2)(30.5) + (0.4)(25)(2.5)(31.5) 
= 2030.08 x 10? + 1.037 x 10? + 0.788 x 10? 
= 2031.9 x 10? kN/m? ~ 2032 MN/m? 
u(modificada) — q (RQDY = (2032)(0.5)? = 508 MN/m* 


25s e oh MN/m? 


perm z 


Como 127 MN/m? es mayor que f”, utilice q pm = 30 MN/m?. B 


perm 


Capacidad de levantamiento de cimentaciones 


Las cimentaciones se pueden someter a fuerzas de levantamiento ante circunstancias especiales. 
Durante el proceso de disefio de estas cimentaciones, es deseable proporcionar un factor de se- 
guridad suficiente contra la falla por levantamiento. En esta sección se dan las relaciones para la 
capacidad de levantamiento de cimentaciones en suelos granulares y cohesivos. 
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Cimentaciones en suelo granular (c' = 0) 


En la figura 4.27 se muestra una cimentación superficial continua sometida a una fuerza de levan- 
tamiento. A carga última, Q,, la superficie de falla en el suelo será como se muestra en la figura. 
La carga ultima se puede expresar en forma de un factor de desconexión adimensional, F " O 


Q, 

F, AVE: (4.52) 
donde A — área de la cimentación. 

El factor de desconexión es una función del ángulo de fricción del suelo ' y de D ;/ B. Para 
un ángulo de fricción dado del suelo, F, aumenta con D,/B hasta un máximo en D,/B = (DB), y 
permanece constante después. Para cimentaciones sometidas a levantamiento, D, /B= (D/B) se 
considera como una condición de cimentación superficial. Cuando una cimentación fiene una re- 
lación de empotramiento de D,/B > (D,/ B),,. se le refiere como cimentación profunda. Meyerhof 
y Adams (1968) proporcionaron relaciones para estimar la capacidad de levantamiento última O, 
para cimentaciones superficiales [es decir, D,/B = (D,/B) 1, circulares y rectangulares. Utilizando 
estas relaciones y la ecuación (4.52), Das y Seely (1975) expresaron el factor de desconexión F, en 


la forma siguiente 
DN (Dr , 
plu» 043» 3 (Fkn (4.53) 


(para cimentaciones superficiales circulares y cuadradas) 


D D 
F,=1+ f + zi 316 " s Jm (4.54) 


(para cimentaciones superficiales rectangulares) 


Arena 
Peso unitario — y 
P, Angulo de fricción = $' 


Figura 4.27 Cimentación superficial continua sometida a levantamiento. 
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donde 


m = un coeficiente que es una función de $' 
K = coeficiente nominal de levantamiento 


u 


Las variaciones de K , m y (D,jB).. para cimentaciones cuadradas y circulares se indican en 
la tabla 4.3 (Meyerhof y Adams, 1968). 
Para cimentaciones rectangulares, Das y Jones (1982) recomiendan que 


(3) = (5) |o 133(4) +0 867 | E! (2) (4.55) 
B cr-rectangular B cr-cuadrada l B l l B cr-cuadrada l 


Utilizando los valores de K , m y (D Bo en la ecuación (4.53), se calcularon las variaciones de 
F , para cimentaciones cuadradas y circulares, como se muestra en la figura 4.28. El siguiente es 
un procedimiento paso a paso para estimar la capacidad de levantamiento de cimentaciones en 
suelo granular: 


Paso 1. Se determina D, B, L y $'. 

Paso 2. Se calcula D,/B. 

Paso 3. Utilizando la tabla 4.3 y la ecuación (4.55), se calcula (D¡/B).;: 

Paso 4. Si D,/B es menor que o igual a (D; /B),, es una cimentación superficial. 

Paso 5. Si D,/B > (D,/B),, es una cimentación profunda. 

Paso 6. Para cimentaciones superficiales, se utiliza D,/B calculada en el paso 2 en la 
ecuación (4.53) o (4.54) para estimar P Por lo tanto, Q, — F AyD; 

Paso 7. Para cimentaciones profundas, se sustituye (D,/B)., por D,/B en la ecuación (4.53) 
o (4.54) para obtener F ya partir de la cual se puede obtener la carga última Q . 


100 


p! = 45°" 


1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 Figura 4.28 Variación de F, con 
D,/B D,/By d'. 


216 Capitulo 4: Capacidad de carga ultima de cimentaciones superficiales: casos especiales 


Tabla 4.3 Variación de K,, m, y (D/B) a 


Ángulo de fricción (D,/B),, para cimentaciones 
del suelo, $' (grados) K, m cuadradas y circulares 
20 0.856 0.05 2.5 
25 0.888 0.10 3 
30 0.920 0.15 4 
35 0.936 0.25 5 
40 0.960 0.35 7 
45 0.960 0.50 9 


Cimentaciones en suelo cohesivo ($' = 0) 


La capacidad de levantamiento última, O, de una cimentación en un suelo puramente cohesivo 
se puede expresar como 


Qu = A(yD, + c,E) (4.56) 


donde 

A — área de la cimentación 

Cc, = resistencia cortante no drenada del suelo 
F — factor de desconexión 


A] igual que en el caso de cimentaciones en suelo granular, el factor de desconexión F, aumenta 
con la relación de empotramiento y alcanza un valor máximo de F, = F^ en D ,/ B m (D (|B) ox y 
después permanece constante. 

Das (1978) también reportó algunos resultados de pruebas en modelos con cimentacio- 
nes cuadradas y rectangulares. Con base en estos resultados de prueba, propuso que 


D; 
= = 0.107c, + 2.5 x 7 (4.57) 
B cr-cuadrada 
donde 
Dy 
B — relación de empotramiento crítica de cimentaciones cuadradas (o circulares) 
cr-cuadrada 


C„ = cohesión no drenada, en kN/ m? 


u 


Das (1980) también observó que 


C) or) uomen) | s) (4.58) 
B cr-rectangular B cr-cuadrada l l B l B cr-cuadrada l 


D 
f - ; pom 4 : 
= = relación de empotramiento crítica de cimentaciones rectangulares 
B cr-rectangular 


donde 


L = longitud de la cimentación 
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Con base en estas averiguaciones, Das (1980) propuso un procedimiento empírico para 
obtener los factores de desconexión para cimentaciones superficiales y profundas. Segün este 
procedimiento, a’ y B’ son dos factores adimensionales definidos como 


D, 
a (4.59) 
D; 
(5). 
y 
gp- E (4.60) 
F} 


Para una cimentación dada, la relación de empotramiento crítica se puede calcular utilizan- 
do las ecuaciones (4.57) y (4.58). La magnitud de F* se puede obtener con la relación empírica 
siguiente: 


B 
F; —7.56 + 1442) (4.61) 


c-rectangular 


donde F* = factor de desconexión para cimentaciones rectangulares profundas. 


c- rectangular 
En la figura 4.29 se muestran los trazos deducidos experimentalmente (límite superior, 
límite inferior y promedio de B' y a’). El siguiente es un procedimiento paso a paso para estimar 
la capacidad de levantamiento última. 


Paso 1. Se determina el valor representativo de la cohesión no drenada, c. 

Paso 2. Se determina la relación crítica de empotramiento utilizando las ecuaciones (4.57) 
y (4.58). 

Paso 3. Se determina la relación D,/B para la cimentación. 

Paso 4. Si D,/B > (D,/B) según su determinación en el paso 2, es una cimentación 
profunda. Sin embargo, si D ;/B — (D + /B),, es una cimentación superficial. 


1:2 4 


Figura 4.29 Trazo de B' contra a’. 
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Paso 5. Para D,/B > (Df/B),, 
+ B 
Fo = Fe = 7.56 + 1.44 L 


Por lo tanto, 


O, = alf 756 + 1a(2) la + yo} (4.62) 


donde A = área de la cimentación. 
Paso 6. Para D,/B = (D,/B),, 


O, = A(B'F¿c, + yD;) = ale] 756 T wa(£) 6 T o} (4.63) 


El valor de B’ se puede obtener de la curva promedio de la figura 4.29. El procedimiento 
resumido antes da muy buenos resultados para estimar la capacidad de levantamiento última 
neta de cimentaciones y concuerda razonablemente bien con la solución teórica de Merifield y 
colaboradores (2003). 


Ejemplo 4.12 


Considere una cimentación circular en arena. Para la cimentación se tiene: B = 1.5 m y pro- 
fundidad de empotramiento, D, = 1.5 m. Para la arena se tiene: peso específico, y = 17.4 


kN/m? y ángulo de fricción, $' = 35°. Calcule la capacidad de carga última. 


Solución 
D,/B = 1.5/1.5 = 1 y $ = 35°. Para una cimentación circular, (D,/B),, = 5. De aquí que se 
trata de una cimentación superficial. De la ecuación (4.53) 


DN |f D, 
Hy Nae A E a g ne 
Para $' = 35°, m = 0.25 y K, = 0.936 (tabla 4.3). Por lo tanto, 


F, = 1 + 2[1 + (025) (1))(1) (0.936) (tan35) = 2.638 


Por consiguiente, 


O, = FyyAD; = esaa) (7 Jas)? las = 121.7 kN m 
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Ejemplo 4.13 


Una cimentación rectangular en una arcilla saturada mide 1.5 X 3 m. Se tiene: D, = 1.8m, 


e, 3% kN/m? y y = 18.9 kN/m’. Estime la capacidad de levantamiento última. 


Solución 
De la ecuación (4.57) 


D 
(7) = 0.107c, + 2.5 = (0.107) (52) + 2.5 = 8.06 
cr-cuadrada 


= 7. De nuevo de la ecuación (4.58), 


Pr 073 0.27 E 
B cr-cuadrada l l B 

3 
= ors + ES] = 8.89 


D; 
Revisión: 15S — = (1.55)(7) = 10.85 
cr-cuadrada 


cr-cuadrada 


B cr-rectangular 


Por lo tanto, se utiliza (D/B) 


Por lo tanto, se utiliza (D;/B).,.ectanguar — 9.89. La relación de empotramiento real es D,/B = 
ESIS = 1. 
De aquí que se trata de una cimentación superficial. 


Dr 


B 112 
a’ = = 0.135 


D;\ — 8.89 
B cr 


Con referencia a la curva promedio de la figura 4.29, para a’ = 0.135, la magnitud de B’ = 
0.2. De la ecuación (4.63), 


ou tp [15s + v7) fe $ yo} 


= (1.5)(3)4(02)| 7:56 + a(t) le» + assa] = 540.6kN m 


Problemas 


4.1 Consulte la figura 4.2 y considere una cimentación rectangular. Datos: B = 0.91 m, L = 1.83 m, 
D,= 0.91 m, H = 0.61 m, qp' = 40°, c' =0 y y = 18.08 kN/m'. Utilizando un factor de 
seguridad de 4, determine la carga permisible máxima que puede soportar la cimentación. 
Utilice la ecuación (4.3). 
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4.2 


4.3 


4.4 


4.5 


4.6 


4.7 


4.8 


4.9 


Repita el problema 4.1 con los datos siguientes: B = 1.5 m, L — 1.5 m, D,= 1m,A=0.6m, 
$' = 35%, c' =0 y y = 15 kN/m?. Utilice FS = 3. l 

Consulte la figura 4.2. Datos: B = L = 1.75 m, D,= lm, H= 1.75, y = 17 kN/m?, cc=0 
y y” = 30°. Utilizando la ecuación (4.6) y FS = 4, determine la carga permisible total que 
puede soportar la cimentación. 

Consulte la figura 4.2. Una cimentación cuadrada que mide 1.22 X 1.22 m está soportada 
por un estrato de arcilla saturada de profundidad limitada sobre un estrato de roca. Datos: 
D, = 0.91 m, H = 0.61 m, c, = 115 kN/m? y y = 18.87 kN/m*, estime la capacidad de 
carga ültima de la cimentación. 

Consulte la figura 4.8. Para una cimentación corrida en una arcilla de dos estratos, se 
tiene: 

e y; = 18.08 KN/m?, c, = 57.5 kN/m?, ¢, = 0 

* y, = 17.29 kN/m’, c, = 28.75 kN/m’, $, = 0 

* B=0.91 m, D, = 0.61 m, H = 0.61 m 

Determine la capacidad de carga permisible total. Utilice un factor de seguridad de 3. 
Consulte la figura 4.8. Para una cimentación corrida en una arcilla de dos estratos, se tiene: 
° B = 0.92 m, L = 1.22 m, D, = 0.92 m, H = 0.76 m 

e y; = 17kN/m’, ¢, = 0, c; = 72 kN/m? 

* y, = 17kN/m’, q, = 0, c, = 43 kN/m? 

Determine la capacidad de carga ültima total. 

Consulte la figura 4.8. Para una cimentación cuadrada sobre arena estratificada, se tiene: 

e B=15m,D;=15m,H=1m 

e y, =18kN/m’, dí =40%,0c/ = 0 

* y = 16.7kN/m’, $4 232,0 20 

Determine la carga permisible neta que puede soportar la cimentación. Utilice FS — 4. 
Consulte la figura 4.11. Para una cimentación rectangular sobre una arena estratificada, se 
tiene: 

° B=1.22m,L = 1.83 m, H = 0.61 m, Dj; = 0.91 m 

e y = 15.41 kN/m’, 6| = 30°, c! = 0 

* y, = 16.98 kN/m’, 63 = 38°, ci = 0 

Utilizando un factor de seguridad de 4, determine la carga permisible total que puede so- 
portar la cimentación. 

Dos cimentaciones superficiales continuas se construyen una al lado de la otra en un 
suelo granular. Para la cimentación se tiene: B — 1.2 m, D, — 1 m y el espaciamiento 
centro a centro = 2 m. El ángulo de fricción del suelo, $' = 35°. Estime la capacidad 
de carga permisible neta de las cimentaciones. Utilice un factor de seguridad FS — 4 y un 
peso específico del suelo y = 16.8 kN/m*. 


4.10 Una cimentación continua con un ancho de 1 m se ubica sobre un talud de arcilla. Consulte 
la figura 4.14 y con D,= 1 m, H = 4m, b = 2m, y = 16.8 KN/m?, c = 68 KN/m’, = 0 y 


4.11 


B = 60°. 
a. Determine la capacidad de carga permisible de la cimentación. Sea FS = 3. 
b. Elabore una gráfica de la capacidad de carga última q, si b se cambia de 0 a 6 m. 
Se construirá una cimentación continua cerca de un talud hecho de un suelo granular 
(consulte la figura 4.14). Si B = 1.22 m, b = 1.83 m, H = 4.57 m, D, = 1.22 m, B = 30°, 
qp' = 40? y y = 17.29 kN/m', estime la capacidad de carga última de la cimentación. Utilice 
la solución de Meyerhof. 
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4.12 Una cimentación cuadrada en un depósito de arena mide 1.22 X 1.22 m en planta. Datos: 
D,= 1.52 m, ángulo de fricción del suelo = 35° y peso específico del suelo = 17.6 kN/m*. 
Estime la capacidad de levantamiento última de la cimentación. 

4.13 Una cimentación que mide 1.2 X 2.4 m en planta se construye en una arcilla saturada. Datos: 
profundidad de empotramiento de la cimentación = 2 m, peso específico del suelo = 18 kN/m? 
y cohesión no drenada de la arcilla = 74 kN/m?. Estime la capacidad de levantamiento 
última de la cimentación. 
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Cimentaciones superficiales: capacidad 
de carga y asentamiento permisibles 


Introduccion 


En el capítulo 3 se mencionó que, en muchos casos, el asentamiento permisible de una cimenta- 
ción superficial puede controlar la capacidad de carga permisible. El asentamiento permisible lo 
pueden controlar los reglamentos de construcción locales. Así pues, la capacidad de carga permi- 
sible será la menor de las dos condiciones siguientes: 


qu 
FS 


(perm m o 


dasentamiento permisible 


El asentamiento de una cimentación se puede dividir en dos categorías principales: a) asenta- 
miento elástico, o inmediato y b) asentamiento por consolidación. El asentamiento inmediato, o 
elástico, de una cimentación tiene lugar durante o inmediatamente después de la construcción de 
la estructura. El asentamiento por consolidación ocurre al paso del tiempo. El agua de los poros 
es expulsada de los espacios vacíos de suelos arcillosos saturados sumergidos en agua. El asen- 
tamiento total de una cimentación es la suma del asentamiento elástico y del asentamiento por 
consolidación. 

El asentamiento por consolidación comprende dos fases: primaria y secundaria. Los fun- 
damentos del asentamiento por consolidación primaria se explicaron en detalle en el capítulo 1. 
El asentamiento por consolidación secundaria ocurre después de terminar la consolidación pri- 
maria ocasionada por el deslizamiento y la reorientación de las partículas del suelo ante una carga 
sostenida. El asentamiento por consolidación primaria es más importante que el asentamiento 
secundario en arcillas inorgánicas y en suelos limosos. Sin embargo, en suelos orgánicos, el asen- 
tamiento por consolidación secundaria es más significativo. 

Para el cálculo de asentamientos de cimentaciones (tanto elástico como por consolidación), 
se requiere estimar el incremento del esfuerzo vertical en la masa de suelo debido a la carga neta 
aplicada sobre la cimentación. De aquí que este capítulo se divida en las tres partes siguientes: 


1. Procedimiento para el cálculo del incremento del esfuerzo vertical. 
2. Cálculo del asentamiento elástico. 
3. Cálculo del asentamiento por consolidación. 
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Incremento del esfuerzo vertical en una masa de suelo causado 
por carga de la cimentación 


Esfuerzo debido a una carga concentrada 


En 1885, Boussinesq desarrolló las relaciones matemáticas para determinar los esfuerzos normal 
y cortante en cualquier punto dentro de medios homogéneos, elásticos e isotrópicos debidos a 
una carga puntual concentrada ubicada en la superficie, como se muestra en la figura 5.1. De 
acuerdo con este análisis, el incremento del esfuerzo vertical en el punto A ocasionado por una 
carga puntual de magnitud P está dado por 


Ag — (5.1) 


donde 
DE 
X, y, Z = coordenadas del punto A 


Observe que la ecuación (5.1) no es una función de la relación de Poisson del suelo. 


Esfuerzo debido a un área circularmente cargada 


La ecuación de Boussinesq (5.1) también se puede utilizar para determinar el esfuerzo vertical 
abajo del centro de un área flexible circularmente cargada, como se muestra en la figura 5.2. Sea 
el radio del área cargada B/2 y q, la carga uniformemente distribuida por área unitaria. Para 


Figura 5.1 Esfuerzo vertical en un punto A 
causado por una carga puntual en la super- 
Ao ficie. 
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A' | 
| X Figura 5.2 Incremento en la presión abajo de un área circular 
Ao Ao flexible cargada uniformemente. 


determinar el incremento del esfuerzo en un punto A, ubicado a una profundidad z abajo del cen- 
tro del área circular, considere un área elemental en el círculo. La carga sobre esta área elemental 
se puede tomar como una carga puntual y expresarse como q,r d0 dr. El incremento del esfuerzo 
en A ocasionado por esta carga se puede determinar con la ecuación (5.1): 


3(q,r dé dr) 
rM 15/2 
2ra | a (5) | 
Zz 


El incremento total en el esfuerzo ocasionado por toda el area cargada se puede obtener integran- 
do la ecuación (5.2), o 


do — (5.2) 


0=271 rr-B[2 d d 
Aga [ao - | 3(qor ddr) 


7 E 2715/2 
6-0 /r=0 ma + (5) | 
zZ 


B 1 
do BN? pe 
UG] 
2z 


Se pueden efectuar integraciones similares para obtener el incremento del esfuerzo vertical 
en A', ubicado a una distancia r desde el centro del área cargada a una profundidad z (Ahlvin y 
Ulery, 1962). En la tabla 5.1 se da la variación de Ao /q, con r/(B/2) y z/(B/2) [para 0 = r/(B/2) 
= 1]. Observe que la variación de Ao/q, con la profundidad en r/(B/2) = 0 se puede obtener 
con la ecuación (5.3). 


paš 


(5.3) 
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Tabla 5.1 Variación de Ac'/q, para un área circular flexible cargada uniformemente. 


1/(B/2) 

z/(B/2) 0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 
0 1.000 1.000 1.000 1.000 1.000 1.000 
0.1 0.999 0.999 0.998 0.996 0.976 0.484 
0.2 0.992 0.991 0.987 0.970 0.890 0.468 
0.3 0.976 0.973 0.963 0.922 0.793 0.451 
0.4 0.949 0.943 0.920 0.860 0.712 0.435 
0.5 0.911 0.902 0.869 0.796 0.646 0.417 
0.6 0.864 0.852 0.814 0.732 0.591 0.400 
0.7 0.811 0.798 0.756 0.674 0.545 0.367 
0.8 0.756 0.743 0.699 0.619 0.504 0.366 
0.9 0.701 0.688 0.644 0.570 0.467 0.348 
1.0 0.646 0.633 0.591 0.525 0.434 0.332 
1.2 0.546 0.535 0.501 0.447 0.377 0.300 
1.5 0.424 0.416 0.392 0.355 0.308 0.256 
2.0 0.286 0.286 0.268 0.248 0.224 0.196 
2.5 0.200 0.197 0.191 0.180 0.167 0.151 
3.0 0.146 0.145 0.141 0.135 0.127 0.118 
4.0 0.087 0.086 0.085 0.082 0.080 0.075 


Esfuerzo debajo de un área rectangular 


La técnica de integración de la ecuación de Boussinesq también permite que se evalúe el esfuerzo 
vertical en cualquier punto A debajo de una esquina de un área flexible rectangular cargada. (Con- 
sulte la figura 5.3). Para hacer esto, considere un área elemental dA = dx dy en el área flexible 
cargada. Si la carga por área unitaria es q,, la carga total sobre el área elemental es 


dP = q,dx dy (5.4) 


Esta carga elemental dP, se puede tratar como una carga puntual. El incremento en el esfuerzo 
vertical en el punto A causado por dP se puede evaluar utilizando la ecuación (5.1). Sin embargo, 
observe la necesidad de sustituir dP = q, dx dy para P y x? + y? para r? en esa ecuación. Por lo 
tanto, 


39. (dx dy)z 
2m(x) + y + 2) 


el incremento del esfuerzo en A ocasionado por dP = 


El incremento total del esfuerzo Ao causado por toda el área cargada en el punto A se puede 
obtener integrando la ecuación anterior: 


D 
Q 
Il 


L B B 

3q, (dx dy)z 

| | p l 2 ANB Jol (5.5) 
y=0 x-o2m(x zt y e ) 
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do 


A 
vl 
m m 


z 
| Figura 5.3 Determinación del esfuerzo 
| debajo de una esquina de un área flexible 
oA rectangular cargada. 
Aqui, 
! ! 1 2mnN m +n +1 m-^m-c2 
I — factor de influencia — s : "m S > 
4m Nm^ tn + mn tl mtn H 
bui 2mnN mn? + n? +1 (5.6) 
an : 
m+n +l- mr 
donde 
B x 
m=— =— (5.7) 
& Z 
y 
L 
n===2 (5.8) 
Z Z 


Las variaciones de los valores de influencia con m y n se dan en la tabla 5.2. 

El incremento del esfuerzo en cualquier punto debajo de un área rectangular cargada tam- 
bién se puede determinar empleando la ecuación (5.5) en conjunto con la figura 5.4. Para deter- 
minar el esfuerzo a una profundidad z debajo del punto O, se divide el área cargada en cuatro 
rectángulos, con O como la esquina común para cada rectángulo. Luego se utiliza la ecuación 
(5.5) para calcular el incremento en el esfuerzo a una profundidad z debajo de O ocasionado por 
cada área rectangular. El incremento total del esfuerzo ocasionado por toda el área cargada ahora 
se puede expresar como 


Ac —q,(l t bt Llc I) (5.9) 


donde / pl; lel, = valores de influencia de los rectángulos 1, 2, 3 y 4, respectivamente. 
En la mayoría de los casos, el esfuerzo vertical debajo del centro de un área rectangular es 


de importancia, y se obtiene mediante la relación siguiente: 


Ag = gol. (5.10) 
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: L L Figura 5.4 Esfuerzo debajo de cualquier 
Bi (D de B punto de un área rectangular flexible cargada. 
donde 
I zl mn; 1+ mí +2n 
“TLV A) 
+ sen”! S | (5.11) 
Vim + V1 + m 
= (5.12) 
m = — E 
> B 
z 
n= (5.13) 
H 
2 
La variación de J, con m, y n, se da en la tabla 5.3. 
Tabla 5.3 Variación de [, con m, y n, 
m, 
ni 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 


0.20 0.994 0.997 0.997 0.997 0.997 0.997 0.997 0.997 0.997 0.997 
0.40 0.960 0.976 0.977 0.977 0.977 0.977 0.977 0.977 0.977 0.977 
0.60 0.892 0.932 0.936 0.936 0.937 0.937 0.937 0.937 0.937 0.937 
0.80 0.800 0.870 0.878 0.880 0.881 0.881 0.881 0.881 0.881 0.881 
1.00 0.701 0.800 0.814 0.817 0.818 0.818 0.818 0.818 0.818 0.818 
1.20 0.606 0.727 0.748 0.753 0.754 0.755 0.755 0.755 0.755 0.755 
1.0 0.522 0.658 0.685 0.692 0.694 0.695 0.695 0.696 0.696 0.696 
1.60 0.449 0.593 0.627 0.636 0.639 0.640 0.641 0.641 0.641 0.642 
1.80 0.388 0.534 0.573 0.585 0.590 0.591 0.592 0.592 0.593 0.593 
2.00 0.336 0.481 0.525 0.540 0.545 0.547 0.548 0.549 0.549 0.549 
3.00 0.179 0.293 0.348 0.373 0.384 0.389 0.392 0.393 0.394 0.395 
4.00 0.108 0.190 0.241 0.269 0.285 0.293 0.298 0.301 0.302 0.303 
5.00 0.072 0.131 0.174 0.202 0.219 0.229 0.236 0.240 0.242 0.244 
6.00 0.051 0.095 0.130 0.155 0.172 0.184 0.192 0.197 0.200 0.202 
7.00 0.038 0.072 0.100 0.122 0.139 0.150 0.158 0.164 0.168 0.171 
8.00 0.029 0.056 0.079 0.098 0.113 0.125 0.133 0.139 0.144 0.147 
9.00 0.023 0.045 0.064 0.081 0.094 0.105 0.113 0.119 0.124 0.128 
10.00 0.019 0.037 0.053 0.067 0.079 0.089 0.097 0.103 0.108 0.112 
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A 


2 vertical a 
1 horizontal 


2 vertical a 
1 horizontal 


Figura 5.5 Método 2:1 para determinar el incremento del esfuerzo debajo de una cimentación. 


Los ingenieros de cimentaciones utilizan con frecuencia un método aproximado para 
determinar el incremento del esfuerzo con la profundidad ocasionado por la construcción de 
una cimentación. Al método se le refiere como método 2:1. (Consulte la figura 5.5). De acuerdo 
con este método, el incremento del esfuerzo a una profundidad z es 


Neo el 5.14 
7^ (B+ z)(L* x) Po 


Observe que la ecuación (5.14) se basa en la suposición de que el esfuerzo desde la cimentación 
se difunde a lo largo de líneas con una pendiente vertical a horizontal de 2:1. 


Ejemplo 5.1 


Un área rectangular flexible mide 2.5 X 5 m en planta y soporta una carga de 150 kN/m?. 
Determine el incremento del esfuerzo vertical debido a la carga a una profundidad de 
6.25 m debajo del centro del área rectangular. 


Solución 
Consulte la figura 5.4. Para este caso, 
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De las ecuaciones (5.7) y (5.8), 


Jh B, 125 02 
Ms z & 6.25 i 
Ji T DES 

0.4 
& g 625 


De la tabla 5.2, para m = 0.2 yn = 0.4, el valor de J = 0.0328. Por lo tanto, 
Ac = q,(41) = (150) (4) (0.0328) = 19.68 kN/m? 


Solución alternativa 
De la ecuación (5.10), 


De la tabla 5.3, param, = 2 yn, = 5, el valor de J, = 0.131. Por lo tanto, 
Ao = (150) (0.131) = 19.65 kN/m? 


MELLA Incremento promedio del esfuerzo vertical debido 
a un área rectangularmente cargada 


En la sección 5.4 el incremento del esfuerzo vertical debajo de una esquina de un área rectangular 


uniformemente cargada se dio igual a 
Ac = ql 


En muchos casos, se debe encontrar el incremento promedio del esfuerzo, Av 


prom? 


debajo de una 


esquina de un área rectangular uniformemente cargada con limites de z = 0 a z = H, como se 


muestra en la figura 5.6. Esto se evalúa como 
1 (a 
Ao rom — zl (9,1) dz = qola 
p H b 
donde 


I, = f (m; m) 
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q, / área unitaria 


[AO sos > 
7 B Ak > Ag 
l 
Sección | Zz t y dz 
de área i H ^ 
cargada | 
l 
l 
l 
é A E J 
a) Y 
z à 
x 
R—— B >| 
Planta 
del área L 
cargada 
i Y 


b) 


Figura 5.6 Incremento promedio del esfuerzo vertical debido a un área flexible rectangularmente cargada. 


n, = 


(5.18) 


ue 


La variación de Z, con m, y n, se muestra en la figura 5.7, según la propuesta de Griffiths (1984). 

Al estimar el asentamiento por consolidación debajo de una cimentación, se puede requerir 
determinar el incremento promedio del esfuerzo vertical sólo en un estrato dado; es decir, entre 
z =H, yz = H,, como se muestra en la figura 5.8. Esto se puede hacer así (Griffiths, 1984): 


Hm 
HENCE e | (5.19) 


NO Hj/H qo 


AG prom(H,/H,) = incremento promedio del esfuerzo inmediatamente debajo de una esquina de un 
área rectangular uniformemente cargada entre las profundidades z = H; y z = H, 


B L 
lug; la para z = 0az = H, f(m dé = i) 


B E 
Ta) = Ia paraz = 0a z = H, f(m Ny = ) 
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0.26 5 
0.24 4 
0.22 4 
0.20 4 
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0.14 4 
0.12 4 
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Figura 5.7 Factor de influencia 7, de Griffiths. 


q, / área unitaria 


A - i Ch ie eee dE > Ao 
Sección | 
H, 
H, | z AO prom(H,/H,) 
yA 
Y ¿A 
«—— B ——>| 
Planta L 
A, A’ 
| 


Figura 5.8 Incremento promedio de la presión entre z = H, y z = H, debajo de una esquina de un área 
rectangular uniformemente cargada. 
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Ejemplo 5.2 


Consulte la figura 5.9. Determine el incremento promedio del esfuerzo debajo del centro del 
área cargada entre z = 3 m y z = 5 m (es decir, entre los puntos A y A’). 


Solución 

Consulte la figura 5.9. El área cargada se puede dividir en cuatro áreas rectangulares, cada una 
de 1.5 X 1.5 m (L X B). Utilizando la ecuación (5.19), el incremento promedio del esfuerzo 
(entre las profundidades requeridas) debajo de una esquina de cada área rectangular se puede 
obtener con 


Hala) — Alacer) (5) La — La) 
AT HS UH) = af = 100 


lel = Hi NS 
Para 1, y: 
JB] — l3 
== =03 
E 
JL lS 
=— =— =03 
[9 up 5 
Con referencia a la figura 5.7, para m, = 0.3 y n, = 0.3, Iq) = 0.126. Para 1, 
i LS 
=—=—=05 
“= mn 3 
JL 1.5 
= — = — =0.5 
ES 


do = 100 kN/m? 


Ms 
15m 


3m 


in 
8 
^ «——39 


Sección 


wo A 
Di 
B | 

3m Em sel Planta 


Figura 5.9 Determinación del incremento promedio 
K— 3m ——> : A 
del esfuerzo debajo de un área rectangular. 
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Con referencia a la figura 5.7, 1 any por lo tanto, 


(5)(0.126) — (3) (0.175) 
Es 


AT aon (H,/H,) = 100 | | = 5.25 kN/m? 


El incremento del esfuerzo entre z = 3 m y z = 5 m debajo del centro del área cargada es igual a 


O EE) = (4) (5.25) = 21 kN/m? [| 


Incremento del esfuerzo bajo un terraplén 


En la figura 5.10 se muestra la sección transversal de un terraplén de altura H. Para esta condición 
bidimensional de carga, el incremento del esfuerzo vertical se puede expresar como 


BB B 
ANE TA al Fas) | (5.20) 


eu 


donde 
de = yH 


y = peso específico del suelo del terraplén 
H = altura del terraplén 


B,+B B 
a = cn : >) cn J (5.21) 
Z A 
=f B, 
Q, = tan = (5.22) 


(Observe que a, y æ, están en radianes). 


le B, »|< B, >| 


Figura 5.10 Carga del terraplén. 
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Figura 5.11 Valor de influencia /' para 
carga de terraplén (segtin Osterberg, 1957). 
[Osterberg, J.O. (1957). "Influence Values 
for Vertical Stresses in Semi-Infinite Mass 
Due to Embankment Loading", Proceedings, 
Fourth International Conference on Soil 


m ~ Mechanics and Foundation Engineering, 
Lóndres, vol. 1, pp. 393-396. Con permiso de 
la ASCE.] 


= 
o 
= 
© 


Para consultar una deducción detallada de la ecuación (5.20), consulte Das (2008). Una 
forma simplificada de la ecuación es 


Ag = ql’ (5.23) 
donde 7' = una función de B,/z y B,/z. 


La variación de 7' con B,/z y B,/z se muestra en la figura 5.11. En el ejemplo 5.3 se da una 
aplicación de este diagrama. 


Ejemplo 5.3 


En la figura 5.12a se muestra un terraplén. Determine el incremento del esfuerzo debajo del 
terraplén en los puntos A, y A,. 


Solución 
Se tiene 


yH = (17.5)(7) = 122.5 kN/m? 
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Incremento del esfuerzo en A, 
El lado izquierdo de la figura 5.12b indica que B, = 2.5 m y B, = 14 m, por lo tanto, 


B, 25 
== AUS 
X S 
y 
Bag 
K 5 à 
}«<—— 14 m ———> je 5 m »|«— 14 m ——>| 
Damm T 
PRAT m= «5 165 mt- IT 
5m 5m 
i i 
2 A, 
a) 
2.5m 2.5m 
le 14m »|< >> k »|< 14m >| 
+ 
qo 22 do are 
122.5 122.5 
kN/m? kN/m? ! 
NE 
5m I 
Ao y J Ace, 
A, A5 
b) 
|< 14m >|< 14m >| 
5 mal g, = (2.5 m) q-0m| .[ 
Xx (17.5 kN/m?) " x (17.5 kN/m?) - 
a = 43.75 kN/m? = 122.5 kN/m? 
i i 
MA 
bi 9 (1) heo 
= q = (4.5 m) 
X (17.5 kN/m?) 
= 78.75 kN/m? | 
<— 9 m — 
Ac 
(c) A» 


Figura 5.12 Incremento del esfuerzo debido a carga de terraplén. 
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De acuerdo con la figura 5.11, en este caso I’ = 0.445. Dado que los dos lados en la figura 
5.12b son simétricos, el valor de J’ para el lado derecho también será 0.445, por lo tanto, 


Ag = Ao Ada usse e C adn creo) 
= 122.5[0.445 + 0.445] = 109.03 kN/m? 


Incremento del esfuerzo en A, 
En la figura 5.12c, para el lado izquierdo, B, = 5 m y B, = 0, por lo tanto, 


BS, 
Z 5 

y 
B, 0 
— ——-0 
Z 3 


De acuerdo con la figura 5.11, para estos valores de B,/z y Bz I' = 0.24; de aquí, 
Ac = 43.75(0.24) — 10.5 kN/m? 


Para la sección media, 


HM RR 

Z 5 i 
y 

En ia 

— =— =28 

Z 5 


Por consiguiente, 7’ = 0.495, por lo tanto, 
Ac, = 0.495 (122.5) = 60.64 kN/m? 


Para el lado derecho, 


e I' = 0.335, por lo tanto, 
Age, > (78.75) (0.335) = 26.38 kN/m? 


El incremento total del esfuerzo en el punto A, es 


Ac = Ag, + Ad, — Ad, = 10.5 + 60.64 — 26.38 = 44.76 kN/m? m 
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Solución de Westergaard para el esfuerzo vertical debido 
a una carga puntual 


La solución de Boussinesq para la distribución del esfuerzo debida a una carga puntual se presen- 
tó en la sección 5.2. La distribución del esfuerzo debida a varios tipos de carga que se analizó en 
las secciones 5.3 a 5.6 se basa en la integración de la solución de Boussinesq. 

Westergaard (1938) propuso una solución para determinar el esfuerzo vertical debido a una 
carga puntual P en un medio sólido elástico en el que existen estratos alternados con refuerzos 
delgados rígidos (figura 5.13a). Este tipo de suposición puede ser una idealización de un estrato 
de arcilla con juntas delgadas de arena. Para tal suposición, el incremento del esfuerzo vertical en 
un punto A (figura 5.13b) puede estar dada con 


Ao 


P 3/2 
: l : | (5.24) 


© alae + (r/z)? 


P 


y 


ARES AA 7929 (5:08 
IAN 


Refuerzo rígido delgado 


pu, =relación de Poisson del suelo entre dos estratos rígidos 


a) 


TOT S y? pes 
I D lo a E 


N 


Figura 5.13 Solución de Westergaard para el 
b) esfuerzo vertical debido a una carga puntual. 
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Tabla 5.4 Variación de 7, [ecuación (5.27)] 


h 


r/z Ms = Hs = 0.2 Hs = 0.4 
0 0.3183 0.4244 0.9550 
0.1 0.3090 0.4080 0.8750 
0.2 0.2836 0.3646 0.6916 
0.3 0.2483 0.3074 0.4997 
0.4 0.2099 0.2491 0.3480 
0.5 0.1733 0.1973 0.2416 
0.6 0.1411 0.1547 0.1700 
0.7 0.1143 0.1212 0.1221 
0.8 0.0925 0.0953 0.0897 
0.9 0.0751 0.0756 0.0673 
1.0 0.0613 0.0605 0.0516 
1.5 0.0247 0.0229 0.0173 
2.0 0.0118 0.0107 0.0076 
2:5 0.0064 0.0057 0.0040 
3.0 0.0038 0.0034 0.0023 
4.0 0.0017 0.0015 0.0010 
5.0 0.0009 0.0008 0.0005 
donde 


1 — 2p, 
=a HEUS 2 
M E (5.25) 


Lt; = Relación de Poisson del suelo entre los refuerzos rígidos 


r- VE + y 


La ecuación (5.24) se puede rescribir como 


Jg 
AG = (a (5.26) 
& 
donde 
2 -3/2 
he (E) + ] (5.27) 
27 L\ Nz 


En la tabla 5.4 se indica la variación de Z, con u, 


Distribucion del esfuerzo para material de Westergaard 


Esfuerzo debido a un área circularmente cargada 


Con referencia a la figura 5.2, si el área circular se ubica en un material de tipo Westergaard, el 
incremento del esfuerzo vertical, Aa, en un punto ubicado a una profundidad z inmediatamente 
debajo del centro del área se puede obtener con 
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tpn gk d I (5.28) 


Zo 

2z 
El término y se definió en la ecuación (5.25). Las variaciones de Ag / q, con B/2z y u, = 0 se dan 
en la tabla 5.5. 


Esfuerzo debido a un área rectangular flexible uniformemente cargada 


Consulte la figura 5.3. Si el área rectangular flexible se ubica en un material de tipo Westergaard, 
el incremento del esfuerzo en el punto A se puede dar igual a 


do B 1 1 1 
ao = ele s) aa) id 


Tabla 5.5 Variación de Ac'/q, con B/2z 
y u, = 0 [ecuación (5.28)] 


B/2z Ac/q, 
0.00 0.0 
0.25 0.0572 
0.33 0.0938 
0.50 0.1835 
0.75 0.3140 
1.00 0.4227 
1.25 0.5076 
1.50 0.5736 
1.75 0.6254 
2.00 0.6667 
2.25 0.7002 
2.50 0.7278 
2.75 0.7510 
3.00 0.7706 
4.00 0.8259 
5.00 0.8600 
6.00 0.8830 
7.00 0.8995 
8.00 0.9120 
9.00 0.9217 


10.00 0.9295 
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Tabla 5.6. Variación de I, con m y n (m, = 0). 


m 0.1 0.2 0.4 0.5 0.6 1.0 2.0 5.0 10.0 
0.1 0.0031 0.0061 0.0110 0.0129 0.0144 0.0182 0.0211 0.0211 0.0223 
0.2 0.0061 0.0118 0.0214 0.0251 0.0282 0.0357 0.0413 0.0434 0.0438 
0.4 0.0110 0.0214 0.0390 0.0459 0.0516 0.0658 0.0768 0.0811 0.0847 
0.5 0.0129 0.0251 0.0459 0.0541 0.0610 0.0781 0.0916 0.0969 0.0977 
0.6 0.0144 0.0282 0.0516 0.0610 0.0687 0.0886 0.1044 0.1107 0.1117 
1.0 0.0183 0.0357 0.0658 0.0781 0.0886 0.1161 0.1398 0.1491 0.1515 
2.0 0.0211 0.0413 0.0768 0.0916 0.1044 0.1398 0.1743 0.1916 0.1948 
5.0 0.0221 0.0435 0.0811 0.0969 0.1107 0.1499 0.1916 0.2184 0.2250 

10.0 0.0223 0.0438 0.0817 0.0977 0.1117 0.1515 0.1948 0.2250 0.2341 


o 
Ao 1 1 1 1 
— = —|cot Lin —=+=)]+ mn = : 
A 6mÉ) 
En la tabla 5.6 se indica la variación de /,, con m y n (para u, = 0). 
Ejemplo 5.4 
Resuelva el ejemplo 5.1 utilizando la ecuación (5.29). Suponga u, = 0. 
Solución 
Del ejemplo 5.1 
m = 0.2 
n = 0.4 
Ao = q (41) 
De la tabla 5.6, para m = 0.2 y n = 0.4, el valor de 7, = 0.0214. Por lo tanto, 
Ac = (150)(4 x 0.0214) = 12.84 kN/m? a 


Asentamiento elástico 


MEM Asentamiento elástico de cimentaciones 


sobre arcilla saturada (u, = 0.5) 


Janbu y colaboradores (1956) propusieron una ecuación para evaluar el asentamiento promedio 
de cimentaciones flexibles sobre suelos de arcilla saturada (relación de Poisson, u, = 0.5). Para 
la notación utilizada en la figura 5.14, esta ecuación es 
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q,B 
ID, 


S, = A,A; (5.30) 


donde A, es una función de H/B y L/B, y A, es una función de D,/B. 
Christian y Carrier (1978) modificaron los valores de A, y A, hasta cierto grado como se 
indica en la figura 5.14. 


do 
TETE. 
t 
«—— B —> H 
_ Y 
PEPE YE id EC ET 
1.0 
Ar 99 4 
0.8 4 T T T 1 
0 5 10 15 20 
D,/B 
2.0 4 
7 L/B = 
y PDT giem 
1.5.4 
Ai 107 
4 2 
7 Cuadrada 
J Circular 
0.5 4 
0 Tt TIA tit tn 
0.1 1 10 100 1000 
H/B 


Figura 5.14 Valores de A, y A, para el cálculo del asentamiento elástico, 
ecuación (5.30) (segán Christian y Carrier, 1978). [Christian, J.T. y Carrier, 
W.D. (1978). “Janbu, Bjerrum y Kjaernsli's chart reinterpreted”, Canadian 
Geotechnical Journal, vol. 15, pp. 123-128. O 2008 NRC Canada o sus 
licencias otorgadas. Reimpresa con permiso.] 


5.10 
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Tabla 5.7 Intervalo de £ para arcilla [ecuación (5.31)]* 


, B 
Indice de 
plasticidad OCR - 1 OCR = 2 OCR = 3 OCR = 4 OCR = 5 
<30 1500-600 1380-500 1200-580 950-380 730-300 
30 a 50 600-300 550-270 580-220 380-180 300-150 
>50 300-150 270-120 220-100 180-90 150-75 


"Interpolada de Duncan y Buchignani (1976). 


El módulo de elasticidad (E ) para arcillas, en general, se puede dar como 
E,= Bc, (5.31) 


donde Ca resistencia cortante no drenada. 


El parámetro ß es principalmente una función del indice de plasticidad y de la relación 
de sobreconsolidación. En la tabla 5.7 se proporciona un intervalo general para B basado en el 
propuesto por Duncan y Buchignani (1976). En cualquier caso, se debe aplicar el buen juicio al 
seleccionar la magnitud de f. 


Asentamiento basado en la teoría de la elasticidad 


El asentamiento elástico de una cimentación superficial se puede estimar utilizando la teoría de la 
elasticidad. De la ley de Hooke, segün se aplica en la figura 5.15, se obtiene 


H 1 (a 
Se = | edz = =| (Ao, — um, — n Am,)dz (5.32) 
0 s Jo 


Carga = q, /área unitaria 


M Estrato Figura 5.15 Asentamiento elástico de 
^ incompresible una cimentación superficial. 
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donde 
S, = asentamiento elástico 
E. — módulo de elasticidad del suelo 
H = espesor del estrato de suelo 
u, = relación de Poisson del suelo 
Ag. Ao,, Ac. = incremento del esfuerzo debido a la carga neta aplicada sobre la cimentación 


en las direcciones x, y y z, respectivamente 


En teoría, si la cimentación es perfectamente flexible (consulte la figura 5.16 y Bowles, 
1987), el asentamiento se puede expresar como 


14 
E 11, (5.33) 


S, = do(@B") E 


donde 


q, — presión neta aplicada sobre la cimentación 
— relación de Poisson del suelo 
módulo de elasticidad promedio del suelo debajo de la cimentación, medido 
desde z = 0 a aproximadamente z = 5B 
B' = B/2 para el centro de la cimentación 
— B para una esquina de la cimentación 
I]. — factor de forma (Steinbrenner, 1934) 


JE 
| 


1-2 
=p (5.34) 
1 = ps 
1 
F, = —(Ay + A) (5.35) 


Cimentación B X L 


z Asentamiento Asentamiento 
de cimentación de cimentación 
rigida flexible A 


pu, = relación de Poisson 


E, = módulo de elasticidad 


Figura 5.16 Asentamiento elástico de 
cimentaciones rígidas y flexibles. 
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P dad 3A. (5.36) 
2m 


F, = 


( + Vm"? + 1)Vne +n? 
Ag = m'In (5.37) 
"(i + Vm? +n? + i) 


(m + Vm" + )va + n? 


A, =In (5.38) 
m+Vm? +n? +1 
A, = m (5.39) 
nVm? + n? +1 
: D; E 
I; = factor de profundidad (Fox, 1948) = f g5Yp (5.40) 


a = un factor que depende de la ubicación sobre 
la cimentación donde se calcula el asentamiento 


Para calcular el asentamiento en el centro de la cimentación, se utiliza 


a=1 
, 4 
m/z 

B 

y 

„H 
nm 

B 


Las variaciones de F, y F, [consulte las ecuaciones (5.35) y (5.36)] con m' y n' se indican 
en las tablas 5.8 y 5.9. Además, la variación de L con D,/B (para u, = 0.3, 0.4 y 0.5) se da en la 
tabla 5.10. Estos valores también los da en forma más detallada Bowles (1987). 

El asentamiento elástico de una cimentación rígida se puede estimar con 


Se(rigida) e 0,93,5,. aexible, centro) (5 Al ) 
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Tabla 5.8 Variación de F, con m' y n' 


m' 
n 1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 

0.25 0.014 0.013 0.012 0.011 0.011 0.011 0.010 0.010 0.010 0.010 
0.50 0.049 0.046 0.044 0.042 0.041 0.040 0.038 0.038 0.037 0.037 
0.75 0.095 0.090 0.087 0.084 0.082 0.080 0.077 0.076 0.074 0.074 
1.00 0.142 0.138 0.134 0.130 0.127 0.125 0.121 0.118 0.116 0.115 
1.25 0.186 0.183 0.179 0.176 0.173 0.170 0.165 0.161 0.158 0.157 
1.50 0.224 0.224 0.222 0.219 0.216 0.213 0.207 0.203 0.199 0.197 
1.75 0.257 0.259 0.259 0.258 0.255 0.253 0.247 0.242 0.238 0.235 
2.00 0.285 0.290 0.292 0.292 0.291 0.289 0.284 0.279 0.275 0.271 
2.25 0.309 0.317 0.321 0.323 0.323 0.322 0.317 0.313 0.308 0.305 
2.50 0.330 0.341 0.347 0.350 0.351 0.351 0.348 0.344 0.340 0.336 
2.75 0.348 0.361 0.369 0.374 0.377 0.378 0.377 0.373 0.369 0.365 
3.00 0.363 0.379 0.389 0.396 0.400 0.402 0.402 0.400 0.396 0.392 
3.25 0.376 0.394 0.406 0.415 0.420 0.423 0.426 0.424 0.421 0.418 
3.50 0.388 0.408 0.422 0.431 0.438 0.442 0.447 0.447 0.444 0.441 
3.75 0.399 0.420 0.436 0.447 0.454 0.460 0.467 0.458 0.466 0.464 
4.00 0.408 0.431 0.448 0.460 0.469 0.476 0.484 0.487 0.486 0.484 
4.25 0.417 0.440 0.458 0.472 0.481 0.484 0.495 0.514 0.515 0.515 
4.50 0.424 0.450 0.469 0.484 0.495 0.503 0.516 0.521 0.522 0.522 
4.75 0.431 0.458 0.478 0.494 0.506 0.515 0.530 0.536 0.539 0.539 
5.00 0.437 0.465 0.487 0.503 0.516 0.526 0.543 0.551 0.554 0.554 
5.25 0.443 0.472 0.494 0.512 0.526 0.537 0.555 0.564 0.568 0.569 
5.50 0.448 0.478 0.501 0.520 0.534 0.546 0.566 0.576 0.581 0.584 
5.75 0.453 0.483 0.508 0.527 0.542 0.555 0.576 0.588 0.594 0.597 
6.00 0.457 0.489 0.514 0.534 0.550 0.563 0.585 0.598 0.606 0.609 
6.25 0.461 0.493 0.519 0.540 0.557 0.570 0.594 0.609 0.617 0.621 
6.50 0.465 0.498 0.524 0.546 0.563 0.577 0.603 0.618 0.627 0.632 
6.75 0.468 0.502 0.529 0.551 0.569 0.584 0.610 0.627 0.637 0.643 
7.00 0.471 0.506 0.533 0.556 0.575 0.590 0.618 0.635 0.646 0.653 
7.25 0.474 0.509 0.538 0.561 0.580 0.596 0.625 0.643 0.655 0.662 
7.50 0.477 0.513 0.541 0.565 0.585 0.601 0.631 0.650 0.663 0.671 
7.75 0.480 0.516 0.545 0.569 0.589 0.606 0.637 0.658 0.671 0.680 
8.00 0.482 0.519 0.549 0.573 0.594 0.611 0.643 0.664 0.678 0.688 
8.25 0.485 0.522 0.552 0.577 0.598 0.615 0.648 0.670 0.685 0.695 
8.50 0.487 0.524 0.555 0.580 0.601 0.619 0.653 0.676 0.692 0.703 
8.75 0.489 0.527 0.558 0.583 0.605 0.623 0.658 0.682 0.698 0.710 
9.00 0.491 0.529 0.560 0.587 0.609 0.627 0.663 0.687 0.705 0.716 
9.25 0.493 0.531 0.563 0.589 0.612 0.631 0.667 0.693 0.710 0.723 
9.50 0.495 0.533 0.565 0.592 0.615 0.634 0.671 0.697 0.716 0.719 
9.75 0.496 0.536 0.568 0.595 0.618 0.638 0.675 0.702 0.721 0.735 
10.00 0.498 0.537 0.570 0.597 0.621 0.641 0.679 0.707 0.726 0.740 
20.00 0.529 0.575 0.614 0.647 0.677 0.702 0.756 0.797 0.830 0.858 
50.00 0.548 0.598 0.640 0.678 0.711 0.740 0.803 0.853 0.895 0.931 
100.00 0.555 0.605 0.649 0.688 0.722 0.753 0.819 0.872 0.918 0.956 
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Tabla 5.8 (Continuación) 


n 4.5 5.0 6.0 7.0 8.0 9.0 10.0 25.0 50.0 100.0 


0.25 0.010 0.010 0.010 0.010 0.010 0.010 0.010 0.010 0.010 0.010 
0.50 0.036 0.036 0.036 0.036 0.036 0.036 0.036 0.036 0.036 0.036 
0.75 0.073 0.073 0.072 0.072 0.072 0.072 0.071 0.071 0.071 0.071 
1.00 0.114 0.113 0.112 0.112 0.112 0.111 0.111 0.110 0.110 0.110 
1.25 0.155 0.154 0.153 0.152 0.152 0.151 0.151 0.150 0.150 0.150 
1.50 0.195 0.194 0.192 0.191 0.190 0.190 0.189 0.188 0.188 0.188 
1.75 0.233 0.232 0.229 0.228 0.227 0.226 0.225 0.223 0.223 0.223 
2.00 0.269 0.267 0.264 0.262 0.261 0.260 0.259 0.257 0.256 0.256 
2.25 0.302 0.300 0.296 0.294 0.293 0.291 0.291 0.287 0.287 0.287 
2.50 0.333 0.331 0.327 0.324 0.322 0.321 0.320 0.316 0.315 0.315 
2.75 0.362 0.359 0.355 0.352 0.350 0.348 0.347 0.343 0.342 0.342 
3.00 0.389 0.386 0.382 0.378 0.376 0.374 0.373 0.368 0.367 0.367 
3.25 0.415 0.412 0.407 0.403 0.401 0.399 0.397 0.391 0.390 0.390 
3.50 0.438 0.435 0.430 0.427 0.424 0.421 0.420 0.413 0.412 0.411 
3:75 0.461 0.458 0.453 0.449 0.446 0.443 0.441 0.433 0.432 0.432 
4.00 0.482 0.479 0.474 0.470 0.466 0.464 0.462 0.453 0.451 0.451 
4.25 0.516 0.496 0.484 0.473 0.471 0.471 0.470 0.468 0.462 0.460 
4.50 0.520 0.517 0.513 0.508 0.505 0.502 0.499 0.489 0.487 0.487 
4.75 0.537 0.535 0.530 0.526 0.523 0.519 0.517 0.506 0.504 0.503 
5.00 0.554 0.552 0.548 0.543 0.540 0.536 0.534 0.522 0.519 0.519 
5.25 0.569 0.568 0.564 0.560 0.556 0.553 0.550 0.537 0.534 0.534 
5.50 0.584 0.583 0.579 0.575 0.571 0.568 0.585 0.551 0.549 0.548 
5.75 0.597 0.597 0.594 0.590 0.586 0.583 0.580 0.565 0.583 0.562 
6.00 0.611 0.610 0.608 0.604 0.601 0.598 0.595 0.579 0.576 0.575 
6.25 0.623 0.623 0.621 0.618 0.615 0.611 0.608 0.592 0.589 0.588 
6.50 0.635 0.635 0.634 0.631 0.628 0.625 0.622 0.605 0.601 0.600 
6.75 0.646 0.647 0.646 0.644 0.641 0.637 0.634 0.617 0.613 0.612 
7.00 0.656 0.658 0.658 0.656 0.653 0.650 0.647 0.628 0.624 0.623 
7.25 0.666 0.669 0.669 0.668 0.665 0.662 0.659 0.640 0.635 0.634 
7.50 0.676 0.679 0.680 0.679 0.676 0.673 0.670 0.651 0.646 0.645 
7.75 0.685 0.688 0.690 0.689 0.687 0.684 0.681 0.661 0.656 0.655 
8.00 0.694 0.697 0.700 0.700 0.698 0.695 0.692 0.672 0.666 0.665 
8.25 0.702 0.706 0.710 0.710 0.708 0.705 0.703 0.682 0.676 0.675 
8.50 0.710 0.714 0.719 0.719 0.718 0.715 0.713 0.692 0.686 0.684 
8.75 0.717 0.722 0.727 0.728 0.727 0.725 0.723 0.701 0.695 0.693 
9.00 0.725 0.730 0.736 0.737 0.736 0.735 0.732 0.710 0.704 0.702 
9.25 0.731 0.737 0.744 0.746 0.745 0.744 0.742 0.719 0.713 0.711 
9.50 0.738 0.744 0.752 0.754 0.754 0.753 0.751 0.728 0.721 0.719 
9.75 0.744 0.751 0.759 0.762 0.762 0.761 0.759 0.737 0.729 0.727 
10.00 0.750 0.758 0.766 0.770 0.770 0.770 0.768 0.745 0.738 0.735 
20.00 0.878 0.896 0.925 0.945 0.959 0.969 0.977 0.982 0.965 0.957 
50.00 0.962 0.989 1.034 1.070 1.100 1.125 1.146 1.265 1.279 1.261 
100.00 0.990 1.020 1.072 1.114 1.150 1.182 1.209 1.408 1.489 1.499 
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Tabla 5.9 Variación de F, con m’ y n' 


n 1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 


0.25 0.049 0.050 0.051 0.051 0.051 0.052 0.052 0.052 0.052 0.052 
0.50 0.074 0.077 0.080 0.081 0.083 0.084 0.086 0.086 0.0878 0.087 
0.75 0.083 0.089 0.093 0.097 0.099 0.101 0.104 0.106 0.107 0.108 
1.00 0.083 0.091 0.098 0.102 0.106 0.109 0.114 0.117 0.119 0.120 
1.25 0.080 0.089 0.096 0.102 0.107 0.111 0.118 0.122 0.125 0.127 
1.50 0.075 0.084 0.093 0.099 0.105 0.110 0.118 0.124 0.128 0.130 
1.75 0.069 0.079 0.088 0.095 0.101 0.107 0.117 0.123 0.128 0.131 
2.00 0.064 0.074 0.083 0.090 0.097 0.102 0.114 0.121 0.127 0.131 
2.25 0.059 0.069 0.077 0.085 0.092 0.098 0.110 0.119 0.125 0.130 
2.50 0.055 0.064 0.073 0.080 0.087 0.093 0.106 0.115 0.122 0.127 
2.75 0.051 0.060 0.068 0.076 0.082 0.089 0.102 0.111 0.119 0.125 
3.00 0.048 0.056 0.064 0.071 0.078 0.084 0.097 0.108 0.116 0.122 
3.25 0.045 0.053 0.060 0.067 0.074 0.080 0.093 0.104 0.112 0.119 
3.50 0.042 0.050 0.057 0.064 0.070 0.076 0.089 0.100 0.109 0.116 
3.75 0.040 0.047 0.054 0.060 0.067 0.073 0.086 0.096 0.105 0.113 
4.00 0.037 0.044 0.051 0.057 0.063 0.069 0.082 0.093 0.102 0.110 
4.25 0.036 0.042 0.049 0.055 0.061 0.066 0.079 0.090 0.099 0.107 
4.50 0.034 0.040 0.046 0.052 0.058 0.063 0.076 0.086 0.096 0.104 
4.75 0.032 0.038 0.044 0.050 0.055 0.061 0.073 0.083 0.093 0.101 
5.00 0.031 0.036 0.042 0.048 0.053 0.058 0.070 0.080 0.090 0.098 
5.25 0.029 0.035 0.040 0.046 0.051 0.056 0.067 0.078 0.087 0.095 
5.50 0.028 0.033 0.039 0.044 0.049 0.054 0.065 0.075 0.084 0.092 
5.75 0.027 0.032 0.037 0.042 0.047 0.052 0.063 0.073 0.082 0.090 
6.00 0.026 0.031 0.036 0.040 0.045 0.050 0.060 0.070 0.079 0.087 
6.25 0.025 0.030 0.034 0.039 0.044 0.048 0.058 0.068 0.077 0.085 
6.50 0.024 0.029 0.033 0.038 0.042 0.046 0.056 0.066 0.075 0.083 
6.75 0.023 0.028 0.032 0.036 0.041 0.045 0.055 0.064 0.073 0.080 
7.00 0.022 0.027 0.031 0.035 0.039 0.043 0.053 0.062 0.071 0.078 
7.25 0.022 0.026 0.030 0.034 0.038 0.042 0.051 0.060 0.069 0.076 
7.50 0.021 0.025 0.029 0.033 0.037 0.041 0.050 0.059 0.067 0.074 
7.75 0.020 0.024 0.028 0.032 0.036 0.039 0.048 0.057 0.065 0.072 
8.00 0.020 0.023 0.027 0.031 0.035 0.038 0.047 0.055 0.063 0.071 
8.25 0.019 0.023 0.026 0.030 0.034 0.037 0.046 0.054 0.062 0.069 
8.50 0.018 0.022 0.026 0.029 0.033 0.036 0.045 0.053 0.060 0.067 
8.75 0.018 0.021 0.025 0.028 0.032 0.035 0.043 0.051 0.059 0.066 
9.00 0.017 0.021 0.024 0.028 0.031 0.034 0.042 0.050 0.057 0.064 
9.25 0.017 0.020 0.024 0.027 0.030 0.033 0.041 0.049 0.056 0.063 
9.50 0.017 0.020 0.023 0.026 0.029 0.033 0.040 0.048 0.055 0.061 
9.75 0.016 0.019 0.023 0.026 0.029 0.032 0.039 0.047 0.054 0.060 
10.00 0.016 0.019 0.022 0.025 0.028 0.031 0.038 0.046 0.052 0.059 
20.00 0.008 0.010 0.011 0.013 0.014 0.016 0.020 0.024 0.027 0.031 
50.00 0.003 0.004 0.004 0.005 0.006 0.006 0.008 0.010 0.011 0.013 
100.00 0.002 0.002 0.002 0.003 0.003 0.003 0.004 0.005 0.006 0.006 
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Tabla 5.9 (Continuación) 


n 4.5 5.0 6.0 7.0 8.0 9.0 10.0 25.0 50.0 100.0 


0.25 0.053 0.053 0.053 0.053 0.053 0.053 0.053 0.053 0.053 0.053 
0.50 0.087 0.087 0.088 0.088 0.088 0.088 0.088 0.088 0.088 0.088 
0.75 0.109 0.109 0.109 0.110 0.110 0.110 0.110 0.111 0.111 0.111 
1.00 0.121 0.122 0.123 0.123 0.124 0.124 0.124 0.125 0.125 0.125 
1.25 0.128 0.130 0.131 0.132 0.132 0.133 0.133 0.134 0.134 0.134 
1.50 0.132 0.134 0.136 0.137 0.138 0.138 0.139 0.140 0.140 0.140 
1.75 0.134 0.136 0.138 0.140 0.141 0.142 0.142 0.144 0.144 0.145 
2.00 0.134 0.136 0.139 0.141 0.143 0.144 0.145 0.147 0.147 0.148 
2.25 0.133 0.136 0.140 0.142 0.144 0.145 0.146 0.149 0.150 0.150 
2.50 0.132 0.135 0.139 0.142 0.144 0.146 0.147 0.151 0.151 0.151 
2.75 0.130 0.133 0.138 0.142 0.144 0.146 0.147 0.152 0.152 0.153 
3.00 0.127 0.131 0.137 0.141 0.144 0.145 0.147 0.152 0.153 0.154 
3.25 0.125 0.129 0.135 0.140 0.143 0.145 0.147 0.153 0.154 0.154 
3.50 0.122 0.126 0.133 0.138 0.142 0.144 0.146 0.153 0.155 0.155 
3.75 0.119 0.124 0.131 0.137 0.141 0.143 0.145 0.154 0.155 0.155 
4.00 0.116 0.121 0.129 0.135 0.139 0.142 0.145 0.154 0.155 0.156 
4.25 0.113 0.119 0.127 0.133 0.138 0.141 0.144 0.154 0.156 0.156 
4.50 0.110 0.116 0.125 0.131 0.136 0.140 0.143 0.154 0.156 0.156 
4.75 0.107 0.113 0.123 0.130 0.135 0.139 0.142 0.154 0.156 0.157 
5.00 0.105 0.111 0.120 0.128 0.133 0.137 0.140 0.154 0.156 0.157 
5.25 0.102 0.108 0.118 0.126 0.131 0.136 0.139 0.154 0.156 0.157 
5.50 0.099 0.106 0.116 0.124 0.130 0.134 0.138 0.154 0.156 0.157 
5.75 0.097 0.103 0.113 0.122 0.128 0.133 0.136 0.154 0.157 0.157 
6.00 0.094 0.101 0.111 0.120 0.126 0.131 0.135 0.153 0.157 0.157 
6.25 0.092 0.098 0.109 0.118 0.124 0.129 0.134 0.153 0.157 0.158 
6.50 0.090 0.096 0.107 0.116 0.122 0.128 0.132 0.153 0.157 0.158 
6.75 0.087 0.094 0.105 0.114 0.121 0.126 0.131 0.153 0.157 0.158 
7.00 0.085 0.092 0.103 0.112 0.119 0.125 0.129 0.152 0.157 0.158 
7.25 0.083 0.090 0.101 0.110 0.117 0.123 0.128 0.152 0.157 0.158 
7.50 0.081 0.088 0.099 0.108 0.115 0.121 0.126 0.152 0.156 0.158 
7.75 0.079 0.086 0.097 0.106 0.114 0.120 0.125 0.151 0.156 0.158 
8.00 0.077 0.084 0.095 0.104 0.112 0.118 0.124 0.151 0.156 0.158 
8.25 0.076 0.082 0.093 0.102 0.110 0.117 0.122 0.150 0.156 0.158 
8.50 0.074 0.080 0.091 0.101 0.108 0.115 0.121 0.150 0.156 0.158 
8.75 0.072 0.078 0.089 0.099 0.107 0.114 0.119 0.150 0.156 0.158 
9.00 0.071 0.077 0.088 0.097 0.105 0.112 0.118 0.149 0.156 0.158 
9.25 0.069 0.075 0.086 0.096 0.104 0.110 0.116 0.149 0.156 0.158 
9.50 0.068 0.074 0.085 0.094 0.102 0.109 0.115 0.148 0.156 0.158 
9.75 0.066 0.072 0.083 0.092 0.100 0.107 0.113 0.148 0.156 0.158 
10.00 0.065 0.071 0.082 0.091 0.099 0.106 0.112 0.147 0.156 0.158 
20.00 0.035 0.039 0.046 0.053 0.059 0.065 0.071 0.124 0.148 0.156 
50.00 0.014 0.016 0.019 0.022 0.025 0.028 0.031 0.071 0.113 0.142 
100.00 0.007 0.008 0.010 0.011 0.013 0.014 0.016 0.039 0.071 0.113 
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Tabla 5.10 Variación de I; con D;/B, B/L y uy, 


B/L 
"m D,/B 0.2 0.5 1.0 
0.3 0.2 0.95 0.93 0.90 
0.4 0.90 0.86 0.81 
0.6 0.85 0.80 0.74 
1.0 0.78 0.71 0.65 
0.4 0.2 0.97 0.96 0.93 
0.4 0.93 0.89 0.85 
0.6 0.89 0.84 0.78 
1.0 0.82 0.75 0.69 
0.5 0.2 0.99 0.98 0.96 
0.4 0.95 0.93 0.89 
0.6 0.92 0.87 0.82 
1.0 0.85 0.79 0.72 


Debido a la naturaleza no homogénea de los depósitos de suelo, la magnitud de Æ, puede 
variar con la profundidad. Por esa razón, Bowles (1987) recomendó utilizar un promedio ponde- 
rado de E. en la ecuación (5.33), o 


XE,QjAz 
E, = — —— (5.42) 
Z 
donde 
E... = módulo de elasticidad del suelo dentro de una profundidad Az 


s(i) 
z = H o 5B, el que sea menor 


Ejemplo 5.5 


Consulte la figura 5.16 y considere una cimentación cuadrada rígida de 2.44 X 2.44 m en 
planta (D, = 1.22 m) sobre un estrato de arena normalmente consolidada. Un estrato de roca 
se ubica en z = 10.98 m. La siguiente es una aproximación del número de penetración estándar 


(Noo) con z. 
z (m) Neo 
0-2.44 7 
2.44-21 6.4 
6.4-36 10.98 


Datos: u, = 0.3 y q, = 167.7 kN/m*. Estime el asentamiento elástico de la cimentación. Uti- 
lice la ecuación (2.29). 
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Solución 
Cálculo de E. promedio 


De la ecuación (2.29), 

E, om PatNoo 
B = 2.44 m, p, = 100 kN/m? y a ~ 10 (ya que es una arena limpia normalmente consolidada). 
Se tiene: H = 10.98 m < 5B. 


Las variaciones aproximadas de E, utilizando la ecuación (2.29) son las siguientes: 


z (m) Az (m) Neo E, (kN/m?) 
0-2.44 2.44 Ti 7000 
2.44-6.4 3.96 11 11000 
6.4- 10.98 4.58 14 14000 


Utilizando la ecuación (5.42), 


E 2Es()AZ (7000) (2.44) + (11000)(3.96) + (14000) (4.58) 
A NEN 10.98 
= 11 362 kN/m? 


Cálculo de S, debajo del centro de la cimentación [ecuación (5.33)] 


$, = q,(aB') — LI, 
2.44 
oS een ER 
2 
a=4 
=== 
B 
oie 10.98 
n — ns pa 
(2) (22) 
2 2 
Te 
L=F + E E 
1 — ps 


De la tabla 5.8, F, = 0.491 y de la tabla 5.9, F, = 0.017. 
il = (20:3) 
il 03 


Para u, = 3, D;/B = 1.22/2.44 = 0.5 y B/L = 1, el valor de I, es de aproximadamente 0.78 
(tabla 5.10). 


I, = 0.491 + | 0017) = 0.5007 


1 — 0.37 


) (0.5007) (0.78) = 0.0256 m ~ 25.6 mm 
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Cálculo de S, para una cimentación rígida 
De la ecuación (5.41), 


Sraa = 0093S eae cence) = GOO) = BEL mim = 2 mma " 


Ecuación mejorada para el asentamiento elástico 


En 1999, Mayne y Poulos presentaron una fórmula mejorada para calcular el asentamiento elásti- 
co de cimentaciones. En la fórmula se toma en cuenta la rigidez de la cimentación, la profundidad 
de empotramiento de la cimentación, el incremento en el módulo de elasticidad del suelo y la 
ubicación de los estratos rígidos a una profundidad limitada. Para utilizar la ecuación de Mayne 
y Poulos, es necesario determinar el diámetro equivalente B, de una cimentación rectangular, o 


B, —4] EE (5.43) 
T 


donde 


B — ancho de la cimentación 
L — longitud de la cimentación 


Para cimentaciones circulares, 
B,—B (5.44) 


donde B — diámetro de la cimentación. 

En la figura 5.17 se muestra una cimentación con un diámetro equivalente B, ubicado a una 
profundidad D, debajo de la superficie del terreno. Sea t el espesor de la cimentación y E,el mó- 
dulo de elasticidad del material de la cimentación. Un estrato rígido se ubica a una profundidad 
H debajo del fondo de la cimentación. El módulo de elasticidad del estrato de suelo compresible 
se puede dar como 


E, = E, + kz (5.45) 


>E, 
Estrato de suelo u 
compresible H am 
P A E, + kz 
Ms 
Estrato rigido | Figura 5.17 Ecuación mejorada para 
y el cálculo del asentamiento elástico: 


Profundidad, z parámetros generales. 
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Definidos los parámetros anteriores, el asentamiento elástico debajo del centro de la cimen- 


tación es 
Bolg rl 
S esed E (i 42) (5.46) 


donde 
I, = factor de influencia para la variación de E. con la profundidad 
E, H 
Euri 
kB, B, 


I, = factor de corrección por rigidez de la cimentación 
I, = factor de corrección por empotramiento de la cimentación 


En la figura 5.18 se muestra la variación de J, con B = E, /kB, y H/B, El factor de corrección 
por rigidez de la cimentación se puede expresar como 


Ip=—+ (5.47) 


De manera similar, el factor de corrección por empotramiento es 


1 


Ip=1 (5.48) 


B 
3.5 exp(1.22u, — oe (5 + D 
f 


En las figuras 5.19 y 5.20 se muestra la variación de /, e I, con los términos expresados en las 
ecuaciones (5.47) y (5.48). 


1.0 4 
0.8 
0.6 
0.4 


0.2 


0 T T TTT T TTTT T TTTT 7 T TTI 
0.012 460.1 1 10 100 


Figura 5.18 Variación de [¿ con B. 
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1.0 


0.95 


0.9 


0.8 


" Es 2t 
= B 
"OMA EA kN Be 


= Factor de flexibilidad 
0.75 


m Figura 5.19 Variación del factor de 
0.001274 0:01 is Lo 10.0 pun corrección por rigidez 7, con el factor 
Kp de flexibilidad K, [(ecuación (5.47)]. 
1.0 
0.95 
0.9 
= 0.85 
0.8 
0.75 
0.7 T T T l 
0 5 10 15 20 Figura 5.20 Variación del factor de 
D, corrección por empotramiento /, con D,/ B, 
B, [ecuación (5.48)]. 
Ejemplo 5.6 


Para una cimentación superficial soportada por una arcilla limosa, como se muestra en la 
figura 5.17, 


Longitud — L — 3.05 m 
Ancho = B = 1.52m 
Profundidad de la cimentación — D, = 1.52 m 
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Espesor de la cimentación = t = 0.305 m 


Carga por área unitaria = q, = 239.6 kN/m? 
E,— 15.87 X 106 kN/m? 
El suelo de arcilla limosa tiene las propiedades siguientes: 
H = 3.66 m 
jn. = 95 
E, = 9660 kN/m? 
k = 565.6 kN/m?/m 


Estime el asentamiento elástico de la cimentación. 


Solución 
De la ecuación (5.43), el diámetro equivalente es 


3 a ea ErP 


e 


por lo tanto 


E 
p=== 200) = 7.02 
kB, (565.6) (2.43) 
y 
H 3.66 | T 
no 43 à 


De la figura 5.18, para B — 7.02 y H/B, — 1.5, el valor de 1; ~ 0.69. De la ecuación (5.47), 


pe 5 + l 
f 2 We 
dL( ap 110) (3) 
E, + —k : 
T il 
xim + = 0.785 


4.6 + 10 


15.87 x 10° E | 


2.43 do 
9660 + (1) 


De la ecuación (5.48), 


1 


3.5 exp(1.22u, — 0.4) (s F 16) 
Dy 
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1 
= |= = 0.908 
2.43 
3.5) eD CAO) = 0 ——— 3r 16 
1332 
De la ecuación (5.46), 
1 By bled lrall 
o on 


por lo tanto, con q, = 239.6 kN/m?, se deduce que 


(239.6) (2.43) (0.69) (0.785) (0.908) 
7 (9660) 


Se (1-037) =0.027m=27mm 4 


Asentamiento de suelo arenoso: uso del factor 
de influencia de la deformacion unitaria 


El asentamiento de suelos granulares también se puede evaluar utilizando el factor de influencia 
de la deformación unitaria semiempírico propuesto por Schmertmann y colaboradores (1978). 
De acuerdo con este método (figura 5.21), el asentamiento es 


all 


DOT - q) > Az (5.49) 


0 s 


donde 


I. = factor de influencia de la deformación unitaria 
E : = un factor de corrección para la profundidad del empotramiento de la cimentación = 1 — 0.5 
lg/(q — q) 
C, = un factor de corrección para tomar en cuenta la fluencia plástica del suelo = 1 + 0.2 log 
(tiempo en años/0.1) 
q = esfuerzo al nivel de la cimentación 
= yD, = esfuerzo efectivo en la base de la cimentación 


x 


E. — módulo de elasticidad del suelo 


S 
La variación recomendada del factor de influencia de la deformación unitaria / para cimen- 
taciones cuadradas (L/B = 1) o circulares y para cimentaciones con L/B = 10 se muestra en la 
figura 5.21. Los diagramas 7 para 1 < L/B < 10 se pueden interpolar. 
Observe que el valor máximo de I [es decir, I] ocurre en z = z, y luego se reduce a cero 
en z = z,. El valor máximo de /_ se puede calcular como 


q-q 
di) 


Lo = 0.5 + 0.1 (5.50) 


donde 


d; — esfuerzo efectivo a una profundidad de z, antes de la construcción de la cimentación 
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I, (m) I 


zm) 


0.1 I 02 | L 
1 > | 
i 1 
j 1 
0.5B ie ! 
teed z-B l 
L/B=1 


L/B=10 


Z2 =4B 
22 
Yz 


Figura 5.21 Variación del factor de influencia de la deformación unitaria con la profundidad y L/B. 


Las relaciones siguientes las sugiere Salgado (2008) para la interpolación de J, en z = 0, 
z,/B y z,/B para cimentaciones rectangulares. 


° L enz=0 
L 
I, = 0.1 + 0011-1) s02 (5.51) 
e Variación de z,/B para L,,, 
2 -os «oos - 1) «i (5.52) 
= 05 + 00555[ = < ; 
e Variación de z,/B 
Z=2+020(7-1)=4 (5.53) 
5 222{ = < l 


Schmertmann y colaboradores (1978) sugieren que 


E. = 2.5q, (para cimentación cuadrada) (5.54) 


E, = 3.5q, (para L/B = 10) (5.55) 


donde q, = resistencia de penetración de cono. 
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Parece razonable escribir (Terzaghi y colaboradores, 1996): 


L 
E (rectangular) = ( + 0.4 logt) Esait (5.56) 


El procedimiento para calcular el asentamiento elástico utilizando la ecuación (5.49) es el 
siguiente (figura 5.22): 


Paso 1. 


Paso 2. 


Paso 3. 


Paso 4. 


Paso 5. 
Paso 6. 
Paso 7. 


Se traza a escala la cimentación y la variación de 7, con la profundidad (figura 
5.22a). g 

Utilizando la correlación de la resistencia a la penetración estándar (N,,) o de la 
resistencia a la penetración de cono (4), se traza la variación real de E. con la pro- 
fundidad (figura 5.22b). 

Se aproxima la variación real de E, en un número de estratos de suelo que tienen 
una constante E , como Esa y Ey HE Esa did En) (figura 5.22b). 

Se divide el estrato de suelo de z = 0 a z = z, en un número de capas trazando 
líneas horizontales. El número de capas depende del rompimiento en la continui- 
dad en los diagramas I. y E... I 

Se elabora una tabla (como la tabla 5.11) para obtener X— Az. 

Se calculan C, y C,. E, 

Se calcula S, con la ecuación (5.49). 


— B ——» 


Profundidad, z 


v 
a) Profundidad, z 
b) 


Figura 5.22 Procedimiento para calcular S, utilizando el factor de influencia de la deformación unitaria. 
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I. 
Tabla 5.11 Cálculo de YE Az 


s 


Capa I, en medio A 
núm. Az E de la capa E, 
Laa) 
1 Az) Esa) La) gu 
AZo) Eso) Lo A 
x Lo 
1 Z(i) Est I E " Az; 
Ln) 
n Azím) Esn) Lam) E (n) Zn 
E T 
E Z 


Ejemplo 5.7 


Considere una cimentación rectangular de 2 X 4 men planta a una profundidad de 1.2 m en un 
depósito de arena, como se muestra en la figura 5.23a. Datos: y = 17.5 kN/m?; q = 145 kN/m? 
y la variación aproximada de q, con z siguiente: 


z (m) q. (kN/n?) 

0-0.5 2250 
0.5-2.5 3430 
2.5-5.0 2950 


Estime el asentamiento elástico de la cimentación empleando el método del factor de influen- 
cia de la deformación unitaria. 


Solución 
De la ecuación (5.22), 


2 = o5 + oosss( = - 1) = 05 + 00555( 5 - 1) = 056 
B E i B i 0 > : 


zı = (0.5600) = 1.12 m 
De la ecuación (5.53), 


2 = 9 + 025-1) =2 +0220 - 1) T 
E 2215 E 


Z = (2.22)(2) = 4.44 m 
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De la ecuación (5.51), en z = 0, 
L 4 
I, = 0.1 + 0.0111 im = 0.1 + 0.0111 z`! = 0.11 


De la ecuación (5.50), 


145 = (12 IS) 


j gaa 
(12 5 T2955) 


z(m) — 05 =r (0,1 i =059 + oa 
Qz(1) 


0.5 
| — 0.675 
El trazo de I contra z se muestra en la figura 5.23c. De nuevo, de la ecuación (5.56) 


JL 4 
tancias) = (1 ar EJ 5 [ uu o.oe( >), (2.5 x q.) z 2.89, 


De aquí, la variación aproximada de E, con z es la siguiente: 


z (m) q: (kN/m?) E, (kN/m?) 

0-0.5 2250 6300 
0.5-2.5 3430 9604 
2.5-5.0 2950 8260 


El trazo de E, contra z se muestra en la figura 5.23b. 


Figura 5.23 


5.13 Asentamiento de una cimentación sobre arena basado en la resistencia a la penetración estándar 263 


El estrato de suelo se divide en cuatro capas como se muestra en las figuras 5.23b y 
5.23c. Ahora se puede elaborar la tabla siguiente. 


- I 
l, en medio Z 3 
pt (m3/kN) 


Capa núm. Az(m) E, (kN/m?) de la capa 
1 0.50 6300 0.236 SEO 
2 0.62 9604 0.519 3.35x 10% 
3 1.38 9604 0.535 7.68 X 10% 
4 1.94 8260 0.197 4.62 x 10^? 


S752 M0 


e ll 
S. = CCG - d) Sz. Az 


q 21 
= | = 05) = —]} = 1 =03 == 12 091 
Ci de) osx) 0.915 


Suponga que el tiempo para la fluencia plástica del terreno es de 10 afios. Por lo tanto, 


10 
(Oy = Soles eese le 
2 oe( 3°) 


De aquí, 
$, = (0.915)(1.4)(145 = 21)(17.52 X 10?) = 2783 X 10? m = 27.83 mm E 


Asentamiento de una cimentación sobre arena basado 
en la resistencia a la penetración estándar 


Método de Meyerhof 
Meyerhof (1956) propuso una correlación para la presión de carga neta para cimentaciones con 
la resistencia a la penetración estándar, Nọ La presión neta ya se definió como 

Aneta = q ni yD f 


donde g = esfuerzo al nivel de la cimentación. 
De acuerdo con la teoría de Meyerhof, para 25 mm (1 pulg) de asentamiento máximo 


estimado, 


N, 
qs (KN/M?) = de (para B = 1.22 m) (5.57) 


Noo (2 + 0.3 


2 
?)- >1. 5.58 
neta (KN/m^) 0.125 A ) (para B > 1.22 m) (5.58) 
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Desde que Meyerhof propuso sus correlaciones originales, algunos investigadores han obser- 
vado que sus resultados son un tanto conservadores. Más tarde, Meyerhof (1965) sugirió que la 
presión de carga permisible neta se debe incrementar en aproximadamente 5096. Bowles (1977) 
propuso que la forma modificada de las ecuaciones de carga se expresaran como 


2 Neo S, 
Qa; (KN/m^) = PEEL 25 (para B = 1.22 m) (5.59) 
y 
No [B+0.3Y _(S, 
neta(KN/m?) = T ( 2 ) rx) (para B > 1.22 m) (5.60) 
donde 


F, = factor de profundidad = 1 + 0.33(D,/B) 


B = ancho de la cimentación, en metros 
S, = asentamiento, en mm 


De aquí, 
1.25qneta(KN/m? 
S.(mm) = dns (EN/m ) (para B « 1.22 m) (5.61) 
NooFa 
y 
S = B> 1.22 5.62 
(mm) = te (Mus) (vara m) (5.62) 


El N,, referido en la ecuación anterior es la resistencia a la penetración estándar entre el fondo de 
la cimentación y 2B debajo del fondo. 


Método de Burland y Burbidge 


Burland y Burbidge (1985) propusieron un método para calcular el asentamiento elástico de un 
suelo arenoso utilizando el número de penetración estándar de campo, No. (Consulte el capítulo 2). 
El método se puede resumir así: 


1. Variación del número de penetración estándar con la profundidad 
Se obtienen los números de penetración de campo (Np) con la profundidad en la ubicación 
de la cimentación. Pueden ser necesarios los ajustes siguientes de N,,, dependiendo de las 
condiciones de campo: 
Para grava o grava arenosa, 


0? 


Neo) ^ 1.25 Neo (5.63) 
Para arena fina o arena limosa debajo del nivel freático y N > 15, 
Neo) = 15 + 0.5( Na, — 15) (5.64) 
donde N¿, = valor N¿, ajustado. 


2. Determinación de la profundidad de la influencia del esfuerzo (z') 
A] determinar la profundidad de la influencia del esfuerzo, se pueden originar los tres casos 
siguientes: 
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Caso I. Si Neo [o Neo es aproximadamente constante con la profundidad, se calcula z' con 
z B 0.75 
— = 1.44 — ; 
Br (5) al 


B, = ancho de referencia = 0.3 m (si B está en metros) 


donde 


B = ancho de la cimentación real 


Caso ll. Si N¿, [o Ng 
calcular z’. 


oa) aumenta con la profundidad, se utiliza la ecuación (5.65) para 


Caso Ill. Si N., [o Nooa] disminuye con la profundidad, z' — 2B o hasta el fondo del estrato 
de suelo suave medida desde el fondo de la cimentación (lo que sea menor). 
3. Calculo del asentamiento elástico S, 
El asentamiento elástico de la cimentación, S , se puede calcular con 


125 £ 
Se BE. BZ 5.66 
Br in (5) Br Pa ae 
0.25 + 


donde 


= una constante 

indice de compresibilidad 

corrección para la profundidad de influencia 
presión atmosférica = 100 kN/m? 

= longitud de la cimentación 


3 RRA 
Il 


En la tabla 5.12 se resumen los valores de q', o4, œ, y a, que se utilizarán en la ecuación 
(5.70) para varios tipos de suelos. Observe que, en esta tabla, Nso o Neoga) = valor promedio de NV, 


60(a) 
o Nooa) en la profundidad de influencia de esfuerzo. 


Tabla 5.12 Resumen de a, o» y a, 


Tipo de suelo , a 0 0 
1 2 3 


1.71 H H 
Arena normalmente Deer 0.14 E RT a = ql — z) 
consolidada [Neo © No] ` ré z 

(si H = z') 

0.57 
Arena sobreconsolidada daeta 0.047 E ET o 05 = l (si H >2') 
(Aneta = 0.) [Noo o Noo] ` 
donde donde H = profundidad 
o} = presión de del estrato compresible 


preconsolidación 
0.57 


Arena sobreconsolidada anera — 0.610; 0.14 AA 
[Neo o Noo] : 


(Aneta > a) 
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Ejemplo 5.8 


Una cimentación superficial que mide 1.75 X 1.75 m se construirá sobre un estrato de arena. 
Se tiene D, = 1 m; Nq generalmente está aumentando con la profundidad; Neo en la profun- 
didad de la influencia del esfuerzo = 10, qea = 120 kN/m’. La arena está normalmente 
consolidada. Estime el asentamiento elástico de la cimentación. Utilice el método de Burland 
y Burbidge. 


Solución 
De la ecuación (5.69), 


Profundidad de la influencia del esfuerzo, 


B 0.75 ( 1 J5 m 
'= 1.4 Bg = (1.4) (0.3)| —— = 1.58 
2-2) Be DOD m 


De la ecuación (5.70), 


Para arena normalmente consolidada (tabla 5.12), 


a, = 0.14 
iL 17/1 
=== = = 0.068 
Oh (NS) 1 
a, = 1 


d' = Aneta = 120 kN/m? 


Por lo tanto, 


S 
0.3 7 (0.14) (0.068) (1) 


175 7 
1.25)| —— 
( (i) (2) (2) 
1:75 0.3 100 
25 + | == 
Ue (s) 


S, = 0.0118 m = 11.8 mm m 
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Ejemplo 5.9 


Resuelva el ejemplo 5.8 utilizando el método de Meyerhof. 


Solución 


De la ecuación (5.66), 


S 2 neta ( B i 
“~ (NC) \ ENTE 
F, = 1 + 0.33(D,/B) = 1 + 0.33(1/1.75) = 1.19 


(2) (120) ( 1.75 
— (10) (1.19) \ 1.75 + 0.3 


2 
Se ) = 14.7 mm C] 


Asentamiento en suelo granular basado en la prueba 
del presurímetro (PMT) 


Briaud (2007) propuso un método basado en pruebas con el presurímetro (sección 2.22) del que 
se pueden deducir los diagramas de carga-asentamiento de cimentaciones. El siguiente es un 
procedimiento paso a paso para realizar el análisis. 


Paso 1. 


Paso 2. 


Paso 3. 


Paso 4. 


Se efectúan las pruebas con el presurímetro a profundidades distintas en la ubi- 
cación deseada y se elaboran gráficas de p, (presión en la celda de medición para 
la expansión de la cavidad); consulte la figura 2.32) contra AR/R, (R, — radio 
inicial de la cavidad del PMT y AR = incremento en el radio de la cavidad), como 
se muestra en la figura 5.24a. 

Se prolonga la parte de la línea recta de la curva del PMT hasta una presión cero y 
se desplaza el eje vertical, como se muestra en la figura 5.24a. Se reajusta a cero 
el eje AR/R,. 

Se traza un diagrama del factor de influencia de la deformación unitaria para la 
cimentación deseada (sección 5.12). Utilizando todas las curvas de prueba del 
presurímetro dentro de la profundidad de influencia, se desarrolla una curva PMT 
media. Con referencia a la figura 5.24b, esto se puede hacer como sigue: 


Para cada valor de AR/R , los valores p, Se asignan como Pray Ppop Ppop s 
El valor medio de p, Se puede obtener como 


zi ^ As 5.67 
Pom = Poo) * Pot) * A Pp) + °° (5.67) 


donde 
A,, A,, A, = áreas tributarias para cada prueba debajo del diagrama del factor de 
influencia de la deformación unitaria 


A-A MASA n (5.68) 


Con base en los resultados del paso 3, se desarrolla una gráfica Ps media contra 
AR/R, (figura 5.24c). 
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A 
P, 
p à 


a) 


y 


O 


AR 
Nueva origen para AR 7 VR 
10) 


Factor de influencia de la deformación unitaria, Z, 


b) 


Profundidad, z y 


A Pp(m) 


c) 


ARA 


O 


Figura 5.24 a) Gráfica de p, contra AR/R_; b) promediando las curvas del presurimetro dentro de la zona 


de influencia de la cimentación; c) gráfica de p , contra AR/R . 
pin) o 


Paso 5. Ahora la curva PMT media se puede utilizar para desarrollar la gráfica de carga- 
asentamiento para la cimentación mediante las ecuaciones siguientes, 


S, AR 


— 40024 — 5.69 
B E I ey 


do = fusfefsf pal Pp) (5.70) 


donde 


asentamiento elástico de la cimentación 

— ancho de la cimentación 

= longitud de la cimentación 

— carga neta por área unitaria sobre la cimentación 


oO 


T = función gamma que correlaciona q, y Psy) 


t oV 
| 


S 
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B 
fip = factor de forma = 0.8 + 027) 


e 


f, = factor de excentricidad = 1 — 039( £ ) cenno) 


0.5 


+. = factor de excentricidad = 1 — EA borde 
B 


NEC S(grados) |? 

fs = factor de inclinación de la carga = 1 90 (centro) 
2. (grados) ^? 

fs = factor de inclinación de la carga = 1 360 (borde) 


d 0.1 
= factor de la pendiente = 0.8| 1 + — endiente 3H:1V 
Bd p B p 


d\o'5 
= factor de la pendiente = 0.7| 1 + — endiente 2H:1V 
Bid p B P 


6 — inclinación de la carga respecto a la vertical 
P — inclinación de una pendiente con la horizontal si la cimentación 
se ubica arriba de un talud 
d — distancia del borde de la cimentación desde el borde de la pendiente 


(5.71) 


(5.72) 


(5.73) 


(5.74) 


(5.75) 


(5.76) 


(5.77) 


Los parámetros ô, B, d y e se definen en la figura 5.25, y en la figura 5.26 se muestra la 


. AR 
gráfica de diseño para I con S,/B o 0.247, 


T 
0 1 3 
0 
0.02 
AR 0.04 
42R, 

o 

S, 
B 0.06 
0.08 

i entación 
BxL 
0.1 
Figura 5.25 Definición de los parámetros: Figura 5.26 Variación de I con 


B. L, d, 8, B y e. $,/B = 0.24 AR/R,. 
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Paso 6. Con base en los valores de B/L, e/ B, 6 y d/ B, se calculan los valores de fifa 
y fg. ,, Según se requiera. Sea 


P= Une Gry) (5.78) 


Por lo tanto, 


Ge lpr) (5.79) 


Paso 7. Ahora se elabora una tabla, como se muestra en la tabla 5.13. 
Paso 8. Se completa la tabla 5.13, como sigue: 


a. 


. Columna 2— para los valores dados de AR/R,, se obtiene p 


Columna 1—se suponen varios valores de AR/R 


pon) de la figura 


5.24c. 


. Columna 3—de la ecuación (5.73), se calculan los valores de S / B a partir de 


los valores de AR/ R, dados en la columna 1. 


. Columna 4—con los valores conocidos de B, se calculan los valores de S . 
. Columna 5—de la figura 5.26, se obtienen los valores deseados de T. 


Columna 6—se utiliza la ecuación (5.83) para obtener q,. 


. Ahora se traza una gráfica de S, (columna 4) contra q, (columna 6) de donde 


se puede determinar la magnitud de S, para una q, dada. 


Tabla 5.13 Cálculos para obtener la gráfica carga-asentamiento. 


AR/R, Ppim 
(1) (2) 


S./B EA r 
(3) (4) (5) 


Ejemplo 5.10 


Una zapata corrida como se muestra en la figura 5.27a con un ancho de 4 m y una longitud de 
20 m, sirve como la cimentación del estribo de un puente. El suelo es arena medio densa. Sobre 
la zapata actáa una carga vertical de 16000 kN. La presión activa sobre el muro del estribo 
desarrolla una carga horizontal de 1600 kN. La fuerza de reacción resultante debida a la carga 
vertical y horizontal se aplica a una excentricidad de 0.13 m. Las pruebas PMT en el emplaza- 
miento produjeron una curva media del presurímetro que caracteriza el suelo y se muestra en 
la figura 5.27b. ¿Cuál es el asentamiento con la carga actual? 
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V = 16000 kN 


H - 1600 kN 


a) 


Figura 5.27 


Solución 
Datos: B = 4 m, L = 20 m, d = 3 m y pendiente = 3H:1V. 
Por lo tanto, 


i = 08 + 02(7) = os + ox( £) = osa 
L/B . * IL . . 20 . 


Pe a eps 
(centro) E " 


5 2 
= ] —|— 
AO ( =) 
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H 1600 
§ = ern! = tan j= 
aa (2) ix e 


5.71 Y? 
f-1- (22) = 0.996 


d 0.1 3 0.1 
8(1-—] =08(1+7) =0.84 
os( 2) os( >) 0.846 


f = fiyefefafera = (0.84)(0.99)(0.996)(0.845) = 0.7 


f, B.d 


Ahora se puede elaborar la tabla siguiente: 


AR/R, (kN r2) S./B S, (mm) T qə (kN/m?) Q, (MN) 
(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) 
0.002 50 0.0005 2.0 227 79.45 6.36 
0.005 150 0.0012 4.8 27 221.85 18.23 
0.01 250 0.0024 9.6 2.07 362.25 28.98 
0.02 450 0.0048 19.2 1.83 576.45 46.12 
0.04 800 0.0096 38.4 1.40 784.00 62.72 
0.07 1200 0.0168 67.2 LAG 982.8 78.62 
0.10 1400 0.024 96.0 1.07 1048.6 83.89 
0.20 1700 0.048 192.0 0.90 1071.0 85.68 


Nota: columnas 1 y 2: de la figura 5.27b 
Columna 3: (columna 1)(0.24) = S./B 
Columna 4: (columna 3)(B = 4000 mm) = S, 
Columna 5: de la figura 5.26 

Columna 6: fT Pom = (0.7(D)pyo = Lo 
Columna 7: (Columna 6)(B X L) = Q, 


En la figura 5.28 se muestra la gráfica de O, contra S,. A partir de esta gráfica se puede 
observar que, para una carga vertical de 16000 kN (16 MN), el valor de S, ~ 4.2 mm. 


Q, (MN) 
0 20 40 60 80 100 


S, (mm) 


Figura 5.28 E 
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Asentamiento por consolidacion 
Relaciones del asentamiento por consolidacion primaria 


Como se mencionó, el asentamiento por consolidación ocurre al paso del tiempo en suelos arcillo- 
sos saturados sometidos a una carga incrementada ocasionada por la construcción de una cimen- 
tación. (Consulte la figura 5.29). Con base en las ecuaciones del asentamiento por consolidación 
unidimensional dadas en el capítulo 1, se escribe 


Sep) E feaz (5.80) 
donde 
e, = deformación unitaria vertical 
_ Ae 
1 +e, 
Ae = cambio de la relación de vacíos 
= f(0;, at y Ao”) 
Por lo tanto, 
S = C.H, NI o T AG m (para arcillas normalmente (5.81) 
() ite, 5 a, consolidadas ) 
Incremento 
del esfuerzo, 
^ Ac" 
Y 
x 
y Nivel freatico 7 
o A 
poa, p 
x rà 


{Estrato 
“de arcilla : 


Profundidad, z 


Figura 5.29 Cálculo del asentamiento por consolidación. 
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5.16 


S C.H, lo FoF DO ion (para arcillas sobreconsolidadas (5.82) 
(QUI 2 oF con 07, + AO 50m < 0.) 
C,H. c. CH, a, t Ac; ara arcillas sobreconsolidadas 
Sap) E i. log : + T log > , = (p , , , , (5.83) 
l+e, a, 1+e, o), con o, < dg, < o, + AO prom) 
donde 
c, = presión efectiva promedio sobre el estrato de arcilla antes de la construcción de la ci- 
mentación 
Ago’ = incremento promedio en la presión efectiva sobre el estrato de arcilla causado por la 


construcción de la cimentación 
= presión de preconsolidación 
= relación de vacíos inicial del estrato de arcilla 
= índice de compresión 
= índice de recompresión 
= espesor del estrato de arcilla 


Los procedimientos para determinar los índices de compresión y recompresión se analizaron en 
el capítulo 1. 

Observe que el incremento en la presión efectiva, Ao’, sobre el estrato de arcilla no es 
constante con la profundidad: la magnitud de Ao’ disminuirá con el incremento en la profundidad 
medida desde el fondo de la cimentación. Sin embargo, el incremento promedio en la presión se 
puede aproximar mediante 


AG bom = s( Ac; + 440%, + Aot) (5.84) 


donde Ag, Aa’ y Ac; son, respectivamente, los incrementos en la presión efectiva arriba, en 
medio y en el fondo del estrato de arcilla que se ocasionan por la construcción de la cimentación. 

El método para determinar el incremento de la presión ocasionado por los varios tipos de 
carga sobre la cimentación utilizando la solución de Boussinesq se analizó en las secciones 5.2 a 


5.6. Ao’ también se puede obtener directamente con el método presentado en la sección 5.5. 


prom 


Efecto tridimensional sobre el asentamiento 
por consolidación primaria 


El cálculo del asentamiento por consolidación presentado en la sección anterior se basa en las 
ecuaciones (1.61), (1.63) y (1.65). Estas ecuaciones, como se mostró en el capítulo 1, se basan a 
su vez en pruebas de consolidación unidimensionales de laboratorio. La suposición subyacente es 
que el incremento en la presión de poro del agua, Au, inmediatamente después de la aplicación de 
la carga es igual al incremento en el esfuerzo, Ac, a cualquier profundidad. En este caso, 


Ae ; 
Sep- T Ir Re dz — jm ote 
donde 
spur asentamiento por consolidación calculado con las ecuaciones (1.61), (1.63) y (1.65) 
Ac, — incremento del esfuerzo vertical efectivo 
m, — coeficiente de compresibilidad volumétrica (consulte el capítulo 1) 
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| Carga circular 


AP Sage EV X X Figura 5.30 Cimentación circular sobre un estrato de arcilla. 


Sin embargo, en el campo, cuando una carga se aplica sobre un área limitada sobre la super- 
ficie del terreno, esa suposición no será correcta. Considere el caso de una cimentación circular 
sobre un estrato de arcilla, como se muestra en la figura 5.30. Los incrementos del esfuerzo verti- 
cal y del horizontal en un punto en el estrato inmediatamente debajo del centro de la cimentación 
son Ag y AG, respectivamente. Para una arcilla saturada, el incremento de la presión de poro 
del agua a esa profundidad (consulte el capítulo 1) es 


donde A — parámetro de presión de poro del agua. Para este caso, 
Sep) = |m Au dz = fon) Ao + A[Aa) e Ac] dz (5.86) 
Por lo tanto, se puede escribir 


H, H, 
| m, Au dz | Aa(3)dz 
0 0 

H. =A+(1- A) H. 
| m, Ac (dz | Ad dz 
0 


0 


(5.87) 


donde K, = relación de asentamientos para cimentaciones circulares. 

La relación de asentamientos para una cimentación continua, K. se puede determinar de 
manera similar a la correspondiente a una cimentación circular. La variación de K. y K,,, con A 
y H,/B se da en la figura 5.31. (Nota: B... = diámetro de una cimentación circular y B „= ancho 
de una cimentación continua). 

A la técnica anterior se le refiere por lo general como modificación de Skempton-Bjerrum 
(1975) para un cálculo del asentamiento por consolidación. 

Leonards (1976) examinó el factor de corrección K . para un efecto de consolidación tridi- 
mensional en el campo para una cimentación circular ubicada sobre una arcilla sobreconsolida- 


da. Con referencia a la figura 5.30, se tiene 


Secp) = Koir(oc) Sp) — oed (5.88) 
donde 
B 
Koroc) = (oc 2) (5.89) 


c 
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1.04 


Relación de asentamientos 
o 
mm 
l 
N 
3 VÀ 
oN m 
Ye : 
A 
\ 
\ \ 
\ \ 
\ 
V6 
\ 


0.4 + 
d Cimentación 
02- circular 
=== Cimentación 
continua Figura 5.31 Relaciones de 
0 1 T 1 1 1 asentamientos para cimen- 
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 taciones circulares (K) y 
Parámetro de la presión de poro del agua, A continuas (K). 
en la cual 
O” 
OCR = relación de sobreconsolidación = = (5.90) 
0, 
donde 
"D i —À 
a, = presión de preconsolidación 
E <= Le . . 
a, = presión efectiva promedio presente 


Los valores interpolados de K 


e OO) del trabajo de Leonard de 1976 se dan en la tabla 5.14. 


Tabla 5.14 Variación de Koc) con OCR y B/H.. 


Ko (OC) 


OCR B/H,=4.0 B/H,=1.0  B[H, = 0.2 


1 1 1 1 
2 0.986 0.957 0.929 
3 0.972 0.914 0.842 
+ 0.964 0.871 0.771 
3 0.950 0.829 0.707 
6 0.943 0.800 0.643 
7 0.929 0.757 0.586 
8 0.914 0.729 0.529 
9 0.900 0.700 0.493 
10 0.886 0.671 0.457 
11 0.871 0.643 0.429 
12 0.864 0.629 0.414 
13 0.857 0.614 0.400 
14 0.850 0.607 0.386 
15 0.843 0.600 0.371 
16 0.843 0.600 0.357 
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Ejemplo 5.11 


En la figura 5.32 se muestra una cimentación de 1 X 2 m en planta. Estime el asentamiento 
por consolidación de la cimentación, tomando en cuenta el efecto tridimensional. Dato: 
A — 0.6. 


Solución 
La arcilla está normalmente consolidada. Por lo tanto, 


CH 1 UG 
o 


ANE ES 
c(p)—oed ee e, g 0, 


por consiguiente 
6:5, — (CITIES) ze (O59) 179 = DE) ae (12S) CG = 9381 ) 
= 41.25 + 3.85 + 7.74 = 52.84 kN/m? 
De la ecuación (5.84), 
A rom = ¿(Ao + 4407, + Aas) 


Ahora se puede elaborar la tabla siguiente (nota: L = 2 m; B = 1 m): 


m, = L[B z(m) z/(B/2) = m qa Ao” = ql? 

2 2 4 0.190 28.5 = Ao; 

2 2 + 2.5/2 = 3.25 6.5 = 0.085 12.75 = Ao”, 

2 2+2.5 = 4.5 9 0.045 6.75 = Ag; 
“Tabla 5.3 


PEcuación (5.10) 


Pr: 
i dee > J uo * ES de d= 150 kN /m? (incremento en el esfuerzo neto) 
d. Be Hos ve ER d ^ Arena 
l5mi ot IS y = 165 kN/m? 
ES uy z à „à Nivel freático di Her" Medi B ie) 
PES Püsm c. Worm ee . rena 


US Yen = 17.5 KN/M? 

E Arcilla normalmente consolidada 
¿y = 16 kN/m? e, = 0.8 

, = 6000 kN/m? C, = 0.32 

‘py, = 0.5 C, = 0.09 


Figura 5.32 Cálculo del asentamiento por consolidación primaria para una cimentación. 
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Ahora, 
AG rom = §(28.5 + 4 X 12.75 + 6.75) = 14.38 kN/m’ 


Por lo tanto, 


(0.32) (2.5), [52.84 + 14.38 
S a 


= 0.04 
1+ 08 52.84 ) ee 


= 46.5 mm 


Ahora, suponiendo que el método 2:1 del incremento del esfuerzo (consulte la figura 5.5) es 
válido, el área de distribución del esfuerzo en la parte superior del estrato de arcilla tendrá las 
dimensiones: 


B' = ancho = B +z = 1 + (1.5 + 05) = 3m 


L' = ancho = L +z = 2 + (1.5 + 0.5) = 4m 


El diámetro de un área circular equivalente, Boy se puede dar como 
ur VS Tee 
4 Bea = B'L 


de manera que 


pe = E y E O One 


Ademas, 


De la figura 5.31, para A = 0.6 y HB = 0.64, la magnitud de K „=~ 0.78. De aqui, 


Seo) = KaSei—oea = (0.78)(46.5) = 36.3 mm a 


Asentamiento debido a la consolidación secundaria 


Al final de la consolidación primaria (es decir, después de completar la disipación del exceso de 
presión de poro del agua) se observa un cierto asentamiento que se debe al ajuste plástico de la 
textura del suelo. Esta etapa de consolidación se denomina consolidación secundaria. Una gráfica de 
la deformación contra el logaritmo del tiempo durante la consolidación secundaria es prácticamente 
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Relación de vacíos, e 


| l Figura 5.33 Variación de e con log t 
[ l ante un incremento de carga dado, y 

H Y > definición del índice de compresión 
! E secundaria 


Tiempo, f (escala logarítmica) 


lineal como se muestra en la figura 5.33. De la figura, el índice de compresión secundaria se 
puede definir igual a 


Ae Ae 
= = (5.91) 
log t, — log t,  log(t/t) 
donde 
C,, = indice de compresión secundaria 
Ae = cambio en la relación de vacíos 
t,t, = tiempo 
La magnitud de la consolidación secundaria se puede calcular con 
Seis) = C,H, log (t/t) (5.92) 
donde 
C; = Coeficiente de consolidación secundaria (5.93) 


e, relación de vacíos al final de la consolidación primaria 
H, = espesor del estrato de arcilla al inicio de la consolidación secundaria 


Mesri (1973) correlacionó Es con el contenido de humedad natural (w) de varios sólidos, 
de donde parece que 


C}, = 0.000110 (5.94) 


donde w = contenido de humedad natural, en porcentaje. Para la mayoría de los suelos sobrecon- 
solidados, C : varía entre 0.0005 a 0.001. 

Mesri y Godlewski (1977) compilaron la magnitud de C, /C, (C, = indice de compresión) 
para una variedad de suelos. Con base en su compilación, se puede resumir que 


e Para arcillas y limos inorgánicos: 


C,/C, ~ 0.04 + 0.01 


280 Capitulo 5: Cimentaciones superficiales: capacidad de carga y asentamiento permisibles 


e Para arcillas y limos orgánicos: 

C/C, ~ 0.05 + 0.01 
e Para turbas: 

C/C, ~ 0.075 + 0.01 


El asentamiento por consolidación secundaria es más importante en el caso de todos los 
suelos orgánicos y suelos inorgánicos altamente compresibles. En arcillas inorgánicas sobre- 
consolidadas, el índice de compresibilidad secundaria es muy pequeño y de menos importancia 
práctica. 

Existen varios factores que podrían afectar la magnitud de la consolidación secundaria, 
algunos de los cuales aún no se comprenden con claridad (Mesri, 1973). La relación de compre- 
sión secundaria a la primaria para un espesor dado de un estrato de suelo depende de la relación 
del incremento del esfuerzo, Ag’, con el esfuerzo de sobrecarga efectiva inicial, e. Para relacio- 
nes Ao'/o’ pequeñas, la relación de compresión secundaria a primaria es mayor. 


Prueba de carga en campo 


La capacidad de soporte de carga última de una cimentación, así como la capacidad de carga per- 
misible basadas en consideraciones del asentamiento tolerable, se pueden determinar con efecti- 
vidad a partir de una prueba de carga en campo, que se le refiere por lo general como prueba de 
carga de placa. Las placas que se utilizan para las pruebas en el campo suelen estar hechas de 
acero y tienen un espesor de 25 mm y un diámetro de 150 a 762 mm. En ocasiones también se 
utilizan placas cuadradas de 305 X 305 mm. 

Para realizar una prueba de carga de placa, se excava un agujero con un diámetro mínimo de 
4B, (B es el diámetro de la placa de prueba) hasta una profundidad de D, que es la profundidad 
de la cimentación propuesta. La placa se coloca en el centro del agujero y se aplica, en pasos, una 
carga que es de aproximadamente un cuarto a un quinto de la carga ültima estimada por medio de 
un gato hidráulico. En la figura 5.34a se muestra un diagrama esquemático de la configuración 
de la prueba. Durante cada paso de la aplicación de la carga, se observa el asentamiento de la 
placa en medidores de carátula. Se permite que al menos transcurra una hora entre cada aplicación. 
La prueba se debe realizar hasta la falla, o al menos hasta que la placa se haya asentado 25 mm (1 
pulg). En la figura 5.34b se muestra la naturaleza de la curva carga-asentamiento obtenida de 
esas pruebas, de donde se puede determinar la carga última por área unitaria. En la figura 5.35 se 
muestra una prueba de placa conducida en el campo. 

Para pruebas en arcilla, 


dur) = du(P) (5.95) 


donde 


= capacidad de carga última de la cimentación propuesta 
= capacidad de carga última de la placa de prueba 


du) 
dup) 


La ecuación (5.95) implica que la capacidad de carga ültima en arcilla es virtualmente indepen- 
diente del tamaño de la placa. 
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Viga de 
reacción 


Jack 

Diámetro ou 

de la placa | - "^ < Pilote de 
de prueba |. 


- *” anclaje 
=B S drin. 


i => Por lo menos pa 7 
4B S 
a) 


> Carga/área unitaria 


Figura 5.34 Prueba de la placa de carga: 
| a) configuración de la prueba; b) naturaleza 
Asentamiento b) de la curva carga-asentamiento. 


Para pruebas en suelos arenosos, 


B 
Qu(F) = dur, (5.96) 


donde 


B,= ancho de la cimentación 


B, = ancho de la placa de prueba 


La capacidad de carga permisible de una cimentación, basada en consideraciones del asen- 
tamiento y para una intensidad de carga dada, q,, es 


B 
Sr = Sp 3 (para suelo arcilloso ) (5.97) 
P 


Sp = Sp| ———— (para suelo arenoso ) (5.98) 
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Figura 5.35 Prueba de la placa de carga en el campo. (Cortesía de Braja M. Das, Henderson, NV.) 


Capacidad de carga presupuesta 


Varios reglamentos de construcción (por ejemplo, Uniform Building Code, Chicago Building 
Code y New York Building Code) especifican la capacidad de carga permisible de cimentaciones 
sobre varios tipos de suelos. Para construcciones menores, proporcionan con frecuencia directri- 
ces muy aceptables. Sin embargo, estos valores de capacidad de carga se basan principalmente 
en la clasificación visual de los suelos cerca de la superficie y por lo general no toman en con- 
sideración factores como la historia de los esfuerzos del suelo, la ubicación del nivel freático, la 
profundidad de la cimentación y el asentamiento tolerable. Así pues, para proyectos de construc- 
ción grandes, los valores presupuestos en los reglamentos de construcción se deben emplear sólo 
como directrices. 


Asentamientos tolerables en edificios 


En la mayoría de los casos de construcción, el subsuelo no es homogéneo y la carga soportada 
por varias cimentaciones superficiales de una estructura dada puede variar en gran medida. Como 
resultado, es razonable esperar grados diversos de asentamientos en partes diferentes de un edi- 
ficio dado. 
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Figura 5.36 Definición de los parámetros 
para un asentamiento diferencial. 


El asentamiento diferencial de las partes de un edificio puede conducir al dafio de la superes- 
tructura. De aquí que sea importante definir ciertos parámetros que cuantifiquen el asentamien- 
to diferencial y desarrollar valores limitantes para ellos a fin de que las estructuras resultantes 
sean seguras. Burland y Worth (1970) resumieron los parámetros importantes relacionados con 
el asentamiento diferencial. 

En la figura 5.36 se muestra una estructura en la que varias cimentaciones, en A, B, C, D y 
E, se han asentado. El asentamiento en A es AA', en B es BB', etcétera. Con base en esta figura, 
las definiciones de los varios parámetros son las siguientes: 


S, = asentamiento total de un punto dado 
AS, = diferencia en el asentamiento total entre cualesquier dos puntos 
a = gradiente entre dos puntos sucesivos 


AST Gj) 
E 


t 


D 
Il 


distorsión angular — 


(Nota: l; i distancia entre los puntos i y /) 
œw = inclinación 
A = deflexión relativa (es decir, movimiento desde una línea recta que une dos puntos de 
referencia) 


à = relación de deflexión 


Desde la década de 1950, varios investigadores y reglamentos de construcción han recomen- 
dado valores permisibles para los parámetros anteriores. A continuación se presenta un resumen de 
varias de estas recomendaciones. 

En 1956, Skempton y McDonald propusieron los valores límites siguientes para el asenta- 
miento máximo y la distorsión angular máxima, que se deben aplicar para fines de construcción: 


Asentamiento máximo, Sy , 
(máx) 


En arena 32 mm 


En arcilla 45 mm 
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Asentamiento diferencial máximo, AS 


T(máx) 
Cimentaciones aisladas en arena 51 mm 
Cimentaciones aisladas en arcilla 76 mm 
Losa en arena 51-76 mm 
Losa en arcilla 76-127 mm 

Distorsión angular máxima, B, .. 1/300 


Con base en su experiencia, Polshin y Tokar (1957) sugirieron las relaciones de deflexión permi- 
sible siguientes para edificios como una función de L/H, la relación de la longitud a la altura de 
un edificio: 


A/L = 0.0003 para L/H = 2 
A/L = 0.001 para L/H = 8 


En el Soviet Code of Practice de 1955 se indican los valores permisibles siguientes: 


Tipo de edificio L/H A/L 
Edificios de pisos múltiples <3 0.0003 (para arena) 
y viviendas civiles 0.0004 (para arcilla) 
25 0.0005 (para arena) 
0.0007 (para arcilla) 
Fábricas de un piso 0.001 (para arena y arcilla) 


Bjerrum (1963) recomendó la distorsión angular límite siguiente, B,..., para varias estructuras: 


Categoría de daño potencial Bmax 
Limite seguro para muro de ladrillos flexible (L/H > 4) 1/150 
Peligro de daíio estructural a la mayoría de los edificios 1/150 
Agrietamiento de muros de paneles y de ladrillos 1/150 
Inclinación visible de edificios altos rígidos 1/250 
Primer agrietamiento de muros de paneles 1/300 
Límite seguro para no tener agrietamiento en edificios 1/500 
Peligro a marcos con diagonales 1/600 


Si se conocen los valores permisibles máximos de B 
calcular utilizando la correlaciones anteriores. 

El European Committee for Standardization también proporcionó valores limite para 
la calidad de servicio y los movimientos de la cimentación máximos aceptados. (Consulte la 
tabla 5.15). 


la magnitud de ;,. .., permisible se puede 


máx? 
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Tabla 5.15 Recomendaciones del European Committee for Standardization de parámetros de 
asentamiento diferencial. 


Descripción Parámetro Magnitud Comentarios 
Valores límite para calidad Sr 25 mm Cimentación superficial aislada 
de servicio 50 mm Losa de cimentación 
(European Committee AS; 5mm Marcos con revestimiento rígido 
for Standardization, 10 mm Marcos con revestimiento flexible 
1994a) 20 mm Marcos abiertos 
B 1/500 — 
Máximo aceptable Sr 50 Cimentación superficial aislada 
Movimiento de la cimentación AS; 20 Cimentación superficial aislada 
(European Committee p 71/500 — 


for Standardization, 1994b) 


5.1 


5.2 


53 


5.4 


5.5 


5.6 
5 


5.8 


5.9 
5.10 


Un área circular flexible se somete a una carga uniformemente distribuida de 150 kN/m?. 
El diámetro del área cargada es de 2 m. Determine el incremento del esfuerzo en una masa 
de suelo en un punto ubicado a 3 m debajo del centro del área cargada. 

a. utilizando la ecuación (5.3) 

b. utilizando la ecuación (5.28). Utilice u, = 0 

Consulte la figura 5.4, que muestra un área rectangular flexible. Datos: B, — 1.22 m, 
B, — 1.83 m, L, — 2.44 m y L, — 3.05 m. Si el área se somete a una carga uniforme de 
3000 Ib/pie?, determine el incremento del esfuerzo a una profundidad de 3.05 m ubicada 
inmediatamente debajo del punto O. 

Repita el problema 5.2 con los datos siguientes: B, — 1.22 m, B, — 3.05 m, L, — 2.44 m, 
L, = 3.66 m y la carga uniforme sobre el área flexible = 120 kN/m’. Determine el incre- 
mento del esfuerzo debajo del punto O a una profundidad de 6.1 m. Utilice la ecuación 
(5.29) y u, = 0. 

Utilizando la ecuación (5.10), determine el incremento del esfuerzo (Ao) en z = 3.05 m 
debajo del centro del área descrita en el problema 5.2. 

Consulte la figura P5.5. Utilizando el procedimiento resumido en la sección 5.5, determine 
el incremento del esfuerzo promedio en el estrato de arcilla debajo del centro de la cimen- 
tación debido a una carga neta sobre la cimentación de 900 KN. 

Resuelva el problema 5.5 utilizando el método 2:1 [ecuaciones (5.14) y (5.88)]. 

En la figura P5.7 se muestra una carga de terraplén sobre un estrato de suelo de arcilla 
limosa. Determine el incremento del esfuerzo en los puntos A, B y C, que se ubican a una 
profundidad de 5 m debajo de la superficie del terreno. 

Un área de carga flexible planeada (consulte la figura P5.8) medirá 2 X 3.2 m y soporta una 
carga uniformemente distribuida de 210 kN/m?. Estime el asentamiento elástico debajo del 
centro del área cargada. Suponga que D,= 1.6 m y H =~, Utilice la ecuación (5.33). 
Vuelva resolver el problema 5.8 suponiendo que D, - 12my H — 4m. 

Considere una cimentación flexible que mide 1.52 X 3.05 m en planta sobre una arcilla 
saturada suave (u, = 0.5). La profundidad de la cimentación está a 1.22 m debajo de la 
superficie del terreno. 
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900 kN (carga neta) 


Arena | ye 
o 


1.83 X 1.83 m 


: c freático 
Po "Arena 25 
E RIO Ysu = 1924 KN/m’_ 


"c x u = 19.24 T 


Fut. Aon 8 cS 
MUS C, = 0.06 


Presión de preconsolidación = = - 100 kN/ m? 


Figura P5.5 


— 6m =>! 


Línea central 


Figura P5.7 
kr NAS [2525s 
MC swim 554 
UU y Arena limosa j : 
-- E, = 8500 kN/m? 
(0 m5503 +; 
TUE 7 Jo. ^ TARTS REE, es js $ rw Jo A = 
Roca Figura P5.8 


Un estrato de roca rígida se ubica a 12.2 m debajo del fondo de la cimentación. Datos: 
q, = 144 kN/m? y, para la arcilla, E, = 12938 kN/m*. Determine el asentamiento elástico 
promedio de la cimentación. Utilice la ecuación (5.30). 

5.11 En la figura 5.16 se muestra una cimentación de 3.05 X 1.91 m que se apoya sobre una 
depósito de arena. La carga neta por área unitaria al nivel de la cimentación, q,, es 144 kN/m?. 
Para la arena, u, = 0.3, E, = 22080 kN/n?, D,= 0.76 m y H = 9.76 m. Suponiendo que la 
cimentación es rígida, determine el asentamiento elástico que tendrá la cimentación. Utilice 
las ecuaciones (5.33) y (5.41). 


5.12 


5.13 


5.14 


5.15 


5.16 
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Repita el problema 5.11 para una cimentación con un tamafio de 1.8 X 1.8 m y con 
q, = 190 kN/m’, p 1.0 m, H = 15 m; y con las condiciones del suelo de u, = 0.4, E, = 
15400 kN/m? y y = 17 kN/m?. 

Para una cimentación superficial soportada por una arcilla limosa, como se muestra en la 
figura 5.17, se dan los datos siguientes: 


Longitud, L = 2m 

Ancho B = 1m 

Profundidad de la cimentación D, = 1 m 
Espesor de la cimentación, t — 0.23 m 
Carga por área unitaria q, — 190 kN/m? 
E,— 15 X 106 kN/m? 


El suelo de arcilla limosa tiene las propiedades siguientes: 


H=2m 

1 = 04 

E, = 9000 kN/m? 
k = 500 kN/m?/m 


Utilizando la ecuación (5.46), estime el asentamiento elástico de la cimentación. 

Un proyecto requiere una cimentación cuadrada que mide 3 X 3 m, soportada por un estrato 
de arena. (Consulte la figura 5.17). Con D, — 1.5 m, t — 0.25 m, E, — 16000 kN/n2, 
k = 400 kN/m?/m, u, = 0.3, H = 20m, E, = 15 X 106 kN/m? y q, = 150 kN/m”. Calcule 
el asentamiento elástico. Utilice la ecuación (5.46). 

Resuelva el problema 5.11 con la ecuación (5.49). Para el factor de corrección C,, utilice 
un tiempo de 5 años para la fluencia plástica del terreno y, para el peso específico del suelo, 
utilice y = 18.08 kN/m’. 

Una cimentación continua sobre un depósito de un estrato de arena se muestra en la figura 
P5.16 junto con la variación del módulo de elasticidad del suelo (E,). Suponiendo y = 18 
kN/m? y C, para 10 años, calcule el asentamiento elástico de la cimentación empleando el 
método del factor de influencia de la deformación unitaria. 


> E (kN/m?) 
— 6000 
Arena 
E, = 12000 
E, = 10000 


Profundidad (m) Figura P5.16 
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5.17 


5.18 


5.19 


5.20 


Los siguientes son los resultados de pruebas de penetración estándar en un depósito de 
suelo granular. 


Profundidad Nümero de penetración 


(m) estándar, N 
15 11 
3.0 10 
4.5 12 
6.0 9 
1.9 14 


¿Cuál será la capacidad de carga permisible neta de una cimentación que medirá 1.83 X 
1.83 m? Datos: D, = 6.91 m y un asentamiento permisible = 25 mm, y utilice las relaciones 
presentadas en la ecuación (5.60). 

Una cimentación superficial que mide 1.2 X 1.2 m en planta se construirá sobre un estrato 
de arena normalmente consolidada. Datos: D, = 1m, N¿ aumenta con la profundidad, Neo 
(en la profundidad de influencia del esfuerzo) = 8 y q,,, = 210 KN/m?. Estime el asenta- 
miento elástico utilizando el método de Burland y Burbidge. 

Consulte la figura 5.25. Para una cimentación sobre un estrato de arcilla, se tiene: B — 1.52 
m, L = 3.05 m, d = 1.52 m, B = 26.6°, e = 0.152 m y 6 = 10”. Las pruebas con presurí- 
metro en el emplazamiento produjeron una curva de presurímetro media para la cual los 
puntos de Pym) Contra AR/R, son los siguientes: 


AR/R, Prim (lb/pulg?) 
(1) (2) 
0.002 49.68 
0.004 166.98 
0.008 224.94 
0.012 292.56 
0.024 475.41 
0.05 870.09 
0.08 1225.97 
0.1 1452.45 
0.2 2550.24 


¿Cuál será la magnitud de O, para un asentamiento (central) de 25 mm? 

Estime el asentamiento por consolidación del estrato de arcilla que se muestra en la figura 
P5.5 utilizando los resultados del problema 5.5. 

Estime el asentamiento por consolidación del estrato de arcilla que se muestra en la figura 
P5.5 utilizando los resultados del problema 5.6. 
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Losas de cimentacion 


ESM Introducción 


6.2 


En condiciones normales, las zapatas cuadradas y rectangulares como las descritas en los capítu- 
los 3 y 4 son económicas para soportar columnas y muros. Sin embargo, en ciertas circunstancias, 
puede ser deseable construir una zapata que soporte una línea de dos o más columnas. A estas 
zapatas se les refiere como zapatas corridas. Cuando más de una línea de columnas soporta una 
losa de concreto, se denomina losa de cimentación. En general, las zapatas combinadas se pueden 
clasificar en las categorías siguientes: 


a. Zapata rectangular corrida 
b. Zapata trapezoidal corrida 
c. Zapata arriostrada 


Las losas de cimentación en general se utilizan en un suelo que tiene una capacidad de carga baja. 
En la sección 6.2 se da un panorama breve de los principios de las zapatas combinadas, seguido 
de un análisis más detallado sobre losas de cimentación. 


Zapatas corridas 


Zapata rectangular corrida 


En varios casos, la carga que soportará una columna y la capacidad de carga del suelo son tales 
que el disefio estándar de una zapata corrida requerirá la extensión de cimentación de la columna 
más allá del lindero de la propiedad. En ese caso, dos o más columnas se pueden soportar sobre 
una cimentación rectangular individual, como se muestra en la figura 6.1. Si se conoce la presión 
neta permisible en el suelo, el tamaño de la cimentación (B X L) se puede determinar de la manera 
siguiente: 


a. Sedetermina el área de la cimentación 


_Q+9 


Uneta( perm) 


A (6.1) 


donde 


Q,, Q, = cargas de las columnas 


O — = capacidad de carga permisible neta del suelo 291 
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Sección 


B 7 dpeta(perm)/longitud unitaria 


Lindero de — E MH B Planta 
la propiedad 


Figura 6.1 Zapata rectangular corrida. 


b. 


c. 


Se determina la ubicación de la resultante de las cargas de las columnas. De la figura 6.1, 
X = (6.2) 


Para una distribución uniforme de la presión del suelo debajo de la cimentación, la resultante 
de las cargas de las columnas debe pasar por el centroide de la cimentación. Por lo tanto, 


L -2(L, + X) (6.3) 


donde L — longitud de la cimentación. 
Una vez que se determina la longitud L, el valor de L, se puede describir como sigue: 


LhoLei-lL (6.4) 


Observe que la magnitud de L, se conocerá y depende de la ubicación del lindero de la 
propiedad. 

Entonces el ancho de la cimentación es 

A 
> 6.5 
E (6.5) 


Zapata trapezoidal corrida 


Una zapata trapezoidal corrida (consulte la figura 6.2) en ocasiones se utiliza como una cimentación 
ensanchada y aislada de columnas que soportan grandes cargas donde el espacio es reducido. El 
tamaño de la cimentación que distribuirá uniformemente la presión sobre el suelo se puede obte- 
ner de la manera siguiente: 


a. 


Si se conoce la presión neta permisible en el suelo, se determina el área de la cimentación: 


_Q+Qs 


Uneta(perm) 


A 
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L, 


By * Gnera(perm)/ longitud unitaria 


By * neta(perm/longitud unitaria 


Sección 


Lindero de 
la propiedad 


Planta 


Figura 6.2 Zapata trapezoidal combinada. 


De la figura 6.2, 


B, + B; 
A= t E (6.6) 


b. Sedetermina la ubicación de la resultante de las cargas de las columnas: 


OL 
Qı + Q; 
c. Dela propiedad de un trapezoide, 
X4L B, + 2B,\L (6.7) 
2 (B +B /3 l 


Con los valores de A, L, X y L, conocidos, se resuelven las ecuaciones (6.6) y (6.7) para obte- 
ner B, y B,. Observe que para un trapezoide, 


L L 
—<X¥+L,<— 
3 2 
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6.3 


Sección | | Seccion 


Riostra | Riostra 


o| Riostra E Planta m | Riostra ! B || Planta 


a) b) 
Muro Sección 
Riostra 
Riostra [is Planta 


c) 


Figura 6.3 Zapata en voladizo: uso de una viga de arriostramiento. 


Zapata en voladizo 


En la construcción de una zapata en voladizo se utiliza una viga de arriostramiento para conectar una 
cimentación de una columna cargada excéntricamente a la cimentación de una columna interior. 
(Consulte la figura 6.3). Las zapatas en voladizo se pueden utilizar en lugar de zapatas trapezoi- 
dales o rectangulares combinadas cuando la capacidad de carga permisible del suelo es alta y las 
distancias entre las columnas es grande. 


Tipos comunes de losas de cimentación 


La losa de cimentación, a la que en ocasiones se le refiere como placa de cimentación, es una 
zapata combinada que puede cubrir toda el área debajo de una estructura que soporta varias 
columnas y muros. Las losas de cimentación se prefieren en ocasiones para suelos que tienen 
capacidades de soporte de carga bajas, pero que tendrán que soportar cargas altas de las columnas 
o muros. En algunas circunstancias, las zapatas ensanchadas tendrán que cubrir más de la mitad 
del área de un edificio y las losas de cimentación podrían ser más económicas. En la actua- 
lidad se utilizan varios tipos de losas de cimentación. Algunas de las más comunes se muestran 
esquemáticamente en la figura 6.4, entre las que se incluyen: 


1. De placa plana (figura 6.4a). La losa es de espesor uniforme. 

2. De placa plana con mayor espesor bajo las columnas (figura 6.4b). 

3. De vigas y losa (figura 6.4c). Las vigas corren en ambas direcciones y las columnas se ubican 
en la intersección de las vigas. 

4. De placas planas con pedestales (figura 6.4d). 

5. Losa con muros de sótano como parte de la placa (figura 6.4e). Las paredes actáan como 
refuerzo de la losa. 


6.3 Tipos comunes de losas de cimentacion 


Sección Sección Sección 
SS EEUU] Kg esl | aum mm mm i 
E E E HN D e e ® E E E 
Q* = n n, jo $ & &, jn m m- m, 
E l È ] escis ] 1 Planta 
Planta Planta Uu cda 
BH NH NH HN e — &—e Rm E NH NH 
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Sección Sección 
lea; 
(mj [m] & [m 
bot, dE M 
l l l 
E m m mM, | gno gd 
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E m E E i. aos Gece sec Planta 
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Figura 6.4 Tipos comunes de losas de cimentación. 
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Las losas se pueden soportar con pilotes, que ayudan a reducir el asentamiento de una es- 
tructura construida sobre un suelo altamente compresible. Cuando el nivel freático es alto, las losas 
con frecuencia se colocan sobre pilotes para controlar su flotabilidad. En la figura 6.5 se muestra la 
diferencia entre la profundidad D, y el ancho B de cimentaciones aisladas y losas de cimentación. En 
la figura 6.6 se muestra una losa de cimentación de placa plana en proceso de construcción. 


A 


Figura 6.5 Comparación de una cimentación aislada y una 
losa de cimentación (B = ancho, D,= profundidad). 
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Figura 6.6 Losa de cimentación de placa plana en proceso de construcción. (Cortesía de Dharma Shakya, 
Geotechnical Solutions, Inc., Irvine, California). 


Capacidad de carga de losas de cimentación 


La capacidad de carga ultima total de una losa de cimentación se puede determinar mediante la 
misma ecuación utilizada para cimentaciones superficiales (consulte la sección 3.6), o 

u = ENEE: dg PAP UP IyBN,F,FF, [Ecuación (3.19)] 
(En el capítulo 3 se dan los valores apropiados de los factores de capacidad de carga, así como los 
factores de forma, profundidad y de inclinación de la carga.) El término B en la ecuación (3.19) es 
la dimensión menor de la losa. La capacidad neta ultima de una losa de cimentación es 


Qsea(u) = Qu ~ d [Ecuación (3.14)] 


Para calcular la capacidad de carga permisible neta se debe emplear un factor de seguridad 
apropiado. Para losas sobre arcilla, el factor de seguridad no debe ser menor que 3 bajo carga 
muerta o carga viva máxima. Sin embargo, ante las condiciones más extremas, el factor de se- 
guridad debe ser de al menos 1.75 a 2. Para losas construidas sobre arena, normalmente se debe 
emplear un factor de seguridad de 3. En la mayoría de las condiciones de trabajo, el factor de 
seguridad contra la falla de capacidad de carga de losas sobre arena es muy grande. 

Para arcillas saturadas con @ = 0 y en condición de carga vertical, la ecuación (3.19) da 


qu > CN E VF T q (6.8) 
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donde c, = cohesión no drenada. (Nota: N, = 5.14, N; =ly N, = 0.) 
De la tabla 3.4, para $ = 0, 


B(N, B 1 ) 
EI b Lau 214 91958 
LIN. LJ\5.14 L 


D; 
Fo = 14+ 0.4) — 
cd B 


Al sustituir los factores de forma y profundidad anteriores en la ecuación (6.8) se obtiene 


0.195B a 
= 5.14c, 1 + OAS || oe 6.9 
EC és 
De aquí, la capacidad de carga Ultima neta es 


0.195B D, 
Qneta(u) = Qu 7 d = dle, | Tur n il ar ducet (6.10) 


Para FS = 3, la capacidad de carga permisible neta del suelo es 


C u(neta) 0.195B D, 
Uneta(perm) — FS = ins s L yo ate 047) (6.11) 


La capacidad de carga permisible neta para losas construidas sobre depósitos de suelos 
granulares se puede determinar apropiadamente a partir de los números de penetración es- 
tándar. De la ecuación (5.64), para cimentaciones superficiales, 


: No {/B+03\7_ (8S, 
Qnera (KN/m?) = a( Jr ) [Ecuación (5.64)] 


0.08 B 25 


N = resistencia a la penetración estándar 
B = ancho (m) 

F,=1+ 0.33(D,/B) < 1.33 

S. = asentamiento (mm) 


Cuando el ancho B es grande, la ecuación anterior se puede aproximar con 


N; S, 

2) 60 e 

q kN/m = F 

neral / ) 0.08 (3) 


€ Noo D; S.(mm) 
= el + oa E ) E» | (6.12) 


S.(mm) | 
25 


= 1663Na| 
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En unidades inglesas, la ecuación (6.12) se puede expresar como 


D; 
does pem) (Kip/pie?) = 025N | is (5) [scu Puy 
< 0.33N 60 S.(pulg)] 


En general, las cimentaciones superficiales se diseñan para un asentamiento máximo de 25 mm y 
un asentamiento diferencial de aproximadamente 19 mm. 

Sin embargo, el ancho de las losas de cimentación es mayor que el de las zapatas ensan- 
chadas aisladas. Como se muestra en la tabla 5.3, la profundidad del incremento del esfuerzo 
significativo en el suelo debajo de una cimentación depende del ancho de ésta. De aquí que para 
una losa de cimentación, la profundidad de la zona de influencia es probable que sea mucho 
mayor que la de una zapata ensanchada. Así pues, los depósitos de suelo suelto debajo de una 
losa pueden estar distribuidos más uniformemente, lo que resulta en un asentamiento diferencial 
menor. En consecuencia, la suposición usual es que, para un asentamiento máximo de la losa 
de 50 mm, el asentamiento diferencial sería de 19 mm. Utilizando esta lógica y suponiendo de 
manera conservadora que F, = 1, se pueden aproximar respectivamente las ecuaciones (6.12) 
y (6.13) como 


Aneta(perm) = Qneta (KN/m?) ad 25N60 (6.14a) 


La presión permisible neta aplicada sobre una cimentación (consulte la figura 6.7) se puede 
expresar como 


Q 
qb. (6.15) 


donde 


Q — peso muerto de la estructura y la carga viva 
A — área de la losa 


En todos los casos, q debe ser menor que o igual a q „„ permisible. 


neta 


geben 


Pe CE on z 
D, eso especifico Y 


Q 


Figura 6.7 Definición de la presión neta sobre el suelo causada por una losa de cimentación. 
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Ejemplo 6.1 


Determine la capacidad de carga última neta de una losa de cimentación que mide 15 X 10 m 
sobre arcilla saturada con c, = 95 kN/m’, $ = 0 y D, = 2 m. 


Solución 
De la ecuación (6.10), 


pao sai (99) Ti a] 
0.195 x 10 TES 
= (5.14) (95)] 1 n (Leon, D ( > )| 


= 595.9 kN/m? a 


Ejemplo 6.2 


¿Cuál será la capacidad de carga permisible neta de una losa de cimentación con dimensiones 
de 15 X 10 m construida sobre un depósito de arena? Aqui, D,= 2 m, el asentamiento permi- 
sible es de 25 mm y el número de penetración promedio N; = 10. 


Solución 
De la ecuación (6.12), 


= Mel geal Se < 16.63N, Se 
Uneta(perm) ey 0.08 : B 25 Po : 60 25 


10 033 x 21/25 
= ibat = 133.25 kN/m? 
Teanga) af 10 (8) um > 


WA Asentamientos diferenciales de losas de cimentación 


En 1988, el American Concrete Institute Committee 336 sugirió un método para calcular el asen- 
tamiento diferencial de losas de cimentación. De acuerdo con este método, el factor de rigidez K, 
se calcula con: 


OE 
E,B? 


K, (6.16) 


donde 


E' = módulo de elasticidad del material utilizado en la estructura 
E, = módulo de elasticidad del suelo 


B = ancho de la cimentación 


I, = momento de inercia de la estructura por longitud unitaria a ángulos rectos respecto a B 


El término E’J, se puede expresar como 


I? 
E'l, = Es + X,+ zz (6.17) 
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donde 


E'I, = rigidez a la flexion de la superestructura y la cimentación por longitud unitaria a 
ángulos rectos respecto a B 
XE'l, — rigidez a la flexión de los elementos reticulados a ángulos rectos respecto a B 
X(E'al?/12) = rigidez a la flexión de los muros de cortante 
a = espesor del muro de cortante 
h — altura del muro de cortante 
E'I, = flexibilidad de la cimentación 


Con base en el valor de K, la relación (6) del asentamiento diferencial al asentamiento total se 
puede estimar de la manera siguiente: 


1. Si K, > 0.5, se puede tratar como una losa rígida y 6 = 0. 

2. Si K, = 0.5, entonces 6 ~ 0.1. 

3. Si K, = 0, entonces ô = 0.35 para losas cuadradas (B/L = 1) y ô = 0.5 para cimentaciones 
largas (B/L = 0). 


Observaciones del asentamiento en campo 
de losas de cimentación 


En la bibliografía técnica se encuentran varias observaciones de asentamientos en campo de losas 
de cimentación. En esta sección se comparan los asentamientos observados de algunas losas de cimen- 
tación construidas sobre depósitos de suelo granular con los obtenidos mediante las ecuaciones 
(6.12) y (6.13). 

Meyerhof (1965) compiló los asentamientos máximos observados en losas de cimentación 
construidas sobre arena y grava, los cuales se muestran en la tabla 6.1. En la ecuación (6.12), 
si el factor de profundidad, 1 + 0.33(D,/ B), se supone aproximadamente igual a 1, entonces 


2neta(perm) 
S.(mm) = ——— 6.18 
(mm) ~ = (6.18) 
Con los valores de d piu Y N dados en las columnas 6 y 5, respectivamente, de la tabla 6.1, 
se calcularon las magnitudes de S, que se indican en la columna 8. 

En la columna 9 de la tabla 6.1 se indican las relaciones de los valores calculados y medidos 
de S,. Estas relaciones pueden variar de aproximadamente 0.79 a 3.39. Así pues, al calcular la ca- 
pacidad de carga permisible neta con las ecuaciones (6.12) o (6.13) se obtendrán valores seguros 
y conservadores. 


Cimentación compensada 


La figura 6.7 y la ecuación (6.15) indican que el incremento en la presión neta en el suelo debajo 
de una losa de cimentación se puede reducir incrementando la profundidad D, de la losa. A este 
enfoque por lo general se le refiere como diseño de una cimentación compensada y es extremada- 
mente útil cuando las estructuras se construirán sobre arcillas muy suaves. En este diseño, se hace 
un sótano más profundo debajo de la parte de la superestructura, en forma tal que el incremento en 
la presión neta en el suelo a cualquier profundidad es relativamente uniforme. (Consulte la figura 6.8.) 
De la ecuación (6.15) y de la figura 6.7, la presión promedio neta aplicada sobre el suelo es 


Q 
=—-yD 
q A yur 
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Figura 6.8 Cimentación compensada. 


Si no hay incremento en la presión neta sobre el suelo debajo de una losa de cimentación, q debe 
ser cero. Por lo tanto, 


Q 


= AN (6.19) 


Dy 
A esta relación para D, suele referírsele como la profundidad de una cimentación completamente 
compensada. 
El factor de seguridad contra la falla por capacidad de carga para cimentaciones parcial- 
mente compensadas (es decir, D, < Q/Ay) se puede dar como 


Aneta (u) Aneta (u) 
q 


FS (6.20) 


Q 
ED 
A TUE 
donde qeta) = capacidad de carga última neta. 


Así pues, para arcillas saturadas, el factor de seguridad contra la falla por capacidad de 
carga se puede obtener sustituyendo la ecuación (6.10) en la ecuación (6.20): 


FS = (6.21) 


Ejemplo 6.3 


La losa que se muestra en la figura 6.7 mide 18.3 X 30.5 m. La carga muerta total más la carga 
viva sobre la losa es de 111 X 10? kN kip. La losa está colocada sobre una arcilla saturada que 
tiene un peso específico de 18.87 kN/m y c, = 134 kN/m?. Si D, = 1.52 m, determine el 
factor de seguridad contra la falla por capacidad de carga. 
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Solución 
De la ecuación (6.21), el factor de seguridad es 


Q 
ner 
Se tiene que c, = 134 KN/m’, D, = 1.52 m, B = 183m, L = 30.5 m y y = 18.87 kN/m’. De 
aquí, i 
(0.195) (18.3) 1.52 
A ÁS elec os 
Cre | 30.5 0^ 183 
Pas 111 X 10 kN s 
x 10° 
reu ctt il Bapt) DU opea 
ULL CSS) = 
Ejemplo 6.4 


Considere una losa de cimentación de 30 X 40 m en planta, como se muestra en la figura 6.9. La 
carga muerta total más la carga viva sobre la losa es de 200 X 10? kN. Estime el asentamiento 
por consolidación en el centro de la cimentación. 


Solución 
De la ecuación (1.61), 


CH. Gar AT 
Sap) = l+e log O” 


6 
0, = (3.67)(15.72) + (13.33) (19.1 — 9.81) + (18.55 — 9.81) = 208 kN/m' 


H.=6m 
C, = 0.28 
e, = 0.9 


Para Q = 200 X 10? kN, la carga neta por área unitaria es 


MON _ 200 x 10? 
AA SOC 


A fin de calcular Aa"... nos referimos a la sección 5.5. El área cargada se puede dividir 
en cuatro áreas, cada una de 15 X 20 m. Ahora utilizando la ecuación (5.19), se puede calcular 
el incremento del esfuerzo promedio en el estrato de arcilla debajo de una esquina de cada área 


rectangular, o 


— (15.72) (2) = 135.2 kN/m? 


, = Ala) = Alar) 
NG aa HO) do H, x H, 


m foe + 13.3 + 6) ln) — (1.67 + El 


6 
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2m 30 x 40 m y = 15.72 kN/m? 
1.67 m z Nivel freático 


13.33 m Arena 
Ysat = 19.1 kN/m? 


Y 
E -Arcilla normalmente consolidada 
= = ae 
om: = Ysa = 18.55 KN/m” - Figura 6.9 Asentamiento por 
= C, = 0.28; e, = 0.9 - DA : 
= consolidación debajo de una losa 
Arena de cimentación. 
Para Lany 
4 E 0.71 
m, = = = 0. 
^ H, 167 + 13.33 + 6 
JL, 20 
= — =— = 0.95 
> H, 21 
De la figura 5.7, para m, = 0.71 y n, = 0.95, el valor de Z, es 0.21. De nuevo, para 1,5, , 
NS 
et, Wale 
REUNION. 
Hi, 15 i 


De la figura 5.7, I (4,, = 0.225, por lo tanto 


(H1) 


(21) (0.21) — (15) (0.225) 
6 


A OU Hh = 13521 | = 23.32 kN/m? 


Por consiguiente, el incremento del esfuerzo debajo del centro del área de 30 X 40 m es (4) 
(23.32) = 93.28 kN/m. Por lo tanto, 


(0.28) (6) (208 + 93.28 
1 4- 0.9 208 


Sep) = ) = 0.142 m 


= 142 mm E 


XJ Diseño estructural de losas de cimentación 


El diseño estructural de una losa de cimentación se efectúa mediante dos métodos convenciona- 
les: el método rígido convencional y el método flexible aproximado. También se pueden utilizar 
los métodos de la diferencia finita y del elemento finito, pero en esta sección sólo se analizan los 
conceptos básicos de los primeros dos métodos de diseño. 
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Método rígido convencional 


El método rígido convencional de diseño de losas de cimentación se puede explicar paso a paso 
con referencia a la figura 6.10: 


Paso 1. 


Paso 2. 


Paso 3. 


Paso 4. 


En la figura 6.10a se muestra una losa de cimentación que mide L X B y con 
cargas de columnas Q,, Q,, Q}, .. . . Calcule la carga total de las columnas como 


Q =Q +Q tQ +: (6.22) 


Se determina la presión sobre el suelo, q, debajo de la losa en los puntos A, B, C, 
D, . . . , empleando la ecuación 


q=% + + (6.23) 


donde 


A = BL 

I, = (1/12)LB* = momento de inercia respecto al eje x 

i = (1/12)LB? = momento de inercia respecto al eje y 
M, — momento de las cargas de las columnas respecto al eje x — Qe, 
M, — momento de las cargas de las columnas respecto al eje y — Qe, 


Las excentricidades de carga, e, y e,, en las direcciones x y y se pueden determinar 
utilizando las coordenadas (x', y”): 


"m Q\x; + Qux) + Qux + °°: 


(6.24) 
Q 
y 
T (6.25) 
e =x- : 
= 2 
De manera similar, 
y= Qiyi + Qoys + Q3y3 + cc" (6.26) 
Q 
y 
L 
e, y — P (6.27) 


Se comparan los valores de las presiones en el suelo determinados en el paso 2 
con la presión permisible neta en el suelo para determinar si q S q " 

"Mn , š . 9 perm(neta) .— 
Se divide la losa en varias franjas en las direcciones x y y. (Consulte la figura 
6.10). Sea el ancho de cualquier franja B.. 
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I H le yF 
B i7 Aprom(modificada) 
Longitud unitaria 
(€ B >| 
b) 
Borde 
la losa 
El 
Par 
d/2 
" >| L" 
Borde 
Borde > lar la losa 
la losa L" 
b, = 2L' + L" b,=L' +L" 


= XL +1”) 


c) 


Figura 6.10 Diseiio rígido convencional de una losa de cimentación. 


Paso 5. 


Paso 6. 
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Se trazan los diagramas de cortante, V, y momento, M, para cada franja individual 
(en las direcciones x y y). Por ejemplo, la presión promedio en el suelo de la franja 
inferior en la dirección x de la figura 6.10a es 


qi + qr 
prom Y 7 — (6.28) 


donde q, y q, = presiones en el suelo en los puntos / y F, determinadas en el 
paso 2. 

La reacción total del suelo es igual a prom ,B. Ahora se obtiene la carga total de 
las columnas sobre la franja como Q, + Q, + Q, + Q,. La suma de las cargas de las 
columnas sobre la franja no será igual a dos P ,B, debido a que no se ha tomado 
en cuenta el cortante entre las franjas adyacentes. Por esta razón, la reacción del 
suelo y las cargas de las columnas se necesitan ajustar, o 


prom B¡B + (Qı + O, + Q; + Q4) 


Carga promedio = > (6.29) 
Ahora, la reacción promedio modificada del suelo es 
carga promedio Ex 
prom (modificada) UV (prom dprom B,B ( . ) 
y el factor de modificación de las cargas de las columnas es 
carga promedio 
RE (6.31) 


“07000 


Por lo tanto, las cargas modificadas de las columnas son FO, FO,, FO, y FQ, 
Estas cargas modificadas sobre la franja en consideración se muestran en la figu- 
ra 6.10b. Ahora se pueden trazar los diagramas de cortante y momento para esta 
franja y el procedimiento se repite en las direcciones x y y para todas las franjas. 
Se determina la profundidad efectiva d de la losa revisando el cortante por tensión 
diagonal cerca de varias columnas. De acuerdo con el ACI Code 318-95 (sec- 
ción 11.12.2.1c), American Concrete Institute, 1995), para la sección crítica, 


U = badlo (0.34) Vf!) (6.32) 


donde 


U = cargas factorizadas de las columnas (MN), o (cargas de las columnas) X 
(factor de carga) 
œ = factor de reducción = 0.85 


f! = resistencia a la compresión del concreto a los 28 días (MN/m?) 


Las unidades de b, y d en la ecuación (6.32a) están en metros. 
La expresión para b, en términos de d, que depende de la ubicación de la 
columna con respecto a la planta de la losa, se puede obtener de la figura 6.10c. 
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Paso 7. De los diagramas de todas las franjas en una dirección (x o y), se obtienen los mo- 
mentos máximos positivo y negativo por ancho unitario (es decir, M' = M/B). 

Paso 8. Se determinan las áreas de acero por ancho unitario para el refuerzo positivo y 
negativo en las direcciones x y y. Se tiene 


M, = (M")(factor de carga) = sala x: :) (6.33) 
y 
se (6.34) 
7 Q85fib i 
donde 
A, = área de acero por ancho unitario 
f, . = esfuerzo de fluencia del refuerzo en tensión 
M, — momento factorizado 
o = 0.9 = factor de reducción 


Los ejemplos 6.5 y 6.6 ilustran el uso del método rígido convencional del disefio de losas de 
cimentación. 


Método flexible aproximado 


En el método de diseño rígido convencional, la losa se supone que es infinitamente rígida. Ade- 
más, la presión en el suelo está distribuida en una línea recta y el centroide de la presión en el 
suelo coincide con la línea de acción de las cargas resultantes de las columnas. (Consulte la figura 
6.11a). En el método de diseño flexible aproximado, el suelo se supone que es equivalente a un 
número infinito de resortes elásticos, como se muestra en la figura 6.11b. A esta suposición en 
ocasiones se le refiere como cimentación Winkler. A la constante elástica de estos resortes 
supuestos se le refiere como coeficiente de reacción de la subrasante, k. 

Para comprender los conceptos fundamentales detrás del diseño de cimentaciones flexibles, 
considere una viga de ancho B, con longitud infinita, como se muestra en la figura 6.11c. La viga 
se somete a una sola carga concentrada O. De los principios de la mecánica de materiales 


d?z 
M= Entra (6.35) 
donde 
M = momento en cualquier sección 
E, = módulo de elasticidad del material de la cimentación 
I, = momento de inercia de la sección transversal de la viga = (5) BJ? (consulte la figura 6.110). 


Sin embargo, 


dM 
— — = fuerza cortante = V 


dx 


dV 


—— = q = reacción de suelo 
dx 


6.8 Disefio estructural de losas de cimentación 309 


20 


I 
A 1 Resultante de la 
l presión en el suelo 


a) 0, 


b) 


Carga puntual 


Sección 
enA — A 


AU 
I 
I 
Y 


Figura 6.11 a) Principios de disefio mediante el método rígido convencional; b) principios del método 
flexible aproximado; c) deducción de la ecuación (6.39) para vigas sobre una cimentación elástica. 


c) 


De aquí, 


PM 
dx? 


q (6.36) 


Al combinar las ecuaciones (6.35) y (6.36) se obtiene 


d'z 


Prle qa 


=q (6.37) 


Sin embargo, la reacción del suelo es 


q = =zk' 
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donde 


z = deflexión 
k' =kB 


1 
k = coeficiente de reacción de la subrasante (kN/m? o Ib/pulg?) 


Por lo tanto, 


Esl 2% = —zkB, (6.38) 
Al resolver la ecuación (6.38) se obtiene 
z = e “(A'cos Bx + A" sen Bx) (6.39) 
donde A’ y A" son constantes y 
B- y da (6.40) 
4E rly 


La unidad del término B, como se definió en la ecuación anterior, es (longitud)"'. Este pa- 
rámetro es muy importante al determinar si una losa de cimentación se debe diseñar mediante el 
método rígido convencional o con el método flexible aproximado. De acuerdo con el American 
Concrete Institute Committee 336 (1988), las losas se deben disefiar mediante el método rígido 
convencional si el espaciamiento de las columnas en una franja es menor que 1.75/. Si el espa- 
ciamiento de las columnas es mayor que 1.75/, se puede utilizar el método flexible aproximado. 

Para realizar el análisis para el disefio estructural de una losa de cimentación, se deben 
conocer los principios comprendidos al evaluar el coeficiente de reacción de la subrasante, k. 
Antes de continuar con el análisis del método de disefio flexible aproximado, examinemos este 
coeficiente con más detalle. 

Si una cimentación de ancho B (consulte la figura 6.12) se somete a una carga por área 
unitaria de q, ésta sufrirá un asentamiento A. El coeficiente del módulo de la subrasante se puede 
definir como 


(6.41) 


Figura 6.12 Definición del coeficiente 
de reacción de la subrasante, k. 


6.8 Diseño estructural de losas de cimentación 311 


Las unidades de k son kN /m*. El valor del coeficiente de reacción de la subrasante no es una 
constante para un suelo dado, sino depende más bien de varios factores, como la longitud L y 
el ancho B de la cimentación y también de la profundidad de empotramiento de ésta. Un estu- 
dio amplio de Terzaghi (1955) de los parámetros que afectan el coeficiente de reacción de la 
subrasante indicó que el valor del coeficiente disminuye con el ancho de la cimentación. En el 
campo se pueden realizar pruebas de carga con placas cuadradas que miden 0.3 X 0.3 m para 
calcular el valor de k. Este valor se puede relacionar con cimentaciones grandes que miden 
B X B de la manera siguiente: 


Cimentaciones sobre suelos arenosos 


Para cimentaciones sobre suelos arenosos, 


Boos 


donde k, , y k = coeficientes de reacción de la subrasante de cimentaciones que miden 0.3 X 0.3 m 
y B(m) X B(m), respectivamente (las unidades son kN/m?). 


Cimentaciones sobre arcillas 


Para cimentaciones sobre arcillas, 


A (6.43) 


k(kN/m?) — I B(m) 


Las definiciones de k y kọ, en la ecuación (6.43) son las mismas que las de la ecuación (6.42). 
Para cimentaciones cuadradas con dimensiones de B X L (para suelo y carga, q, similares), 


B 
K(px p) il T 057 


k = 44 
155 eon 


donde 


k = coeficiente del módulo de la subrasante de la cimentación rectangular (L X B) 


k, BxB) ^ coeficiente del módulo de la subrasante de una cimentación cuadrada con dimensiones 


deBXB 
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La ecuación (6.44) indica que el valor de k para una cimentación muy larga con ancho B es 
aproximadamente 0.67k y, y) 

El módulo de elasticidad de suelos granulares aumenta con la profundidad. Debido a que el 
asentamiento de una cimentación depende del módulo de elasticidad, el valor de k aumenta con 
la profundidad de la cimentación. 

En la tabla 6.2 se indican intervalos comunes de los valores del coeficiente de reacción de 
la subrasante, k, ,(k,), para suelos arenosos y arcillosos. 


> 503 
Para vigas largas, Vesic (1961) propuso una ecuación para estimar la reacción de la subra- 


sante, que es: 
12 E,B* E, 
k' = Bk = 0.65 % - 
Eplg 1 — ps 


o 

k = 0.65 4} 2i E, (6.45) 
l Erly B(1— ps) l 

donde 

E, = módulo de elasticidad del suelo 

B = ancho de la cimentación 

E, = módulo de elasticidad del material de la cimentación 

Ip = momento de inercia de la sección transversal de la cimentación 

u, = relación de Poisson del suelo 


Tabla 6.2 Valores comunes de la reacción 
de la subrasante, ko 3(k;). 


ko s) 

Tipo de suelo MN/m? 
Arena seca o hámeda 

Suelta 8-25 

Media 25-125 

Densa 125-375 
Arena saturada: 

Suelta 10-15 

Media 35-40 

Densa 130-150 
Arcilla: 

Rígida 10-25 

Muy rígida 25-50 


Dura >50 
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Para la mayoría de los fines prácticos, la ecuación (6.46) se puede aproximar por 


E, 


Ahora que ya se analizó el coeficiente de reacción de la subrasante, procederemos con 
el estudio del método flexible aproximado de disefio de losas de cimentación. Este método se 
describe paso a paso como lo propone el American Concrete Institute Committee 336 (1988). El 
uso del procedimiento de disefio, que se basa principalmente en la teoría de placas, permite que 
se evalüen los efectos (es decir, momento, cortante y deflexión) de una carga concentrada de una 
columna en el área que la rodea. Si las zonas de influencia de dos o más columnas se sobreponen, 
se puede emplear la superposición para obtener el momento neto, el cortante y la deflexión en 
cualquier punto. El método es el siguiente: 


Paso 1. Se supone un espesor h para la losa, de acuerdo con el paso 6 del método rígido 
convencional. (Vota: h es el espesor total de la losa). 
Paso 2. Se determina la rigidez a la flexión R de la losa según la fórmula: 


E,I? 


= 120 — we) (6.47) 


donde 


E, = módulo de elasticidad del material de la cimentación 


Up = relación de Poisson del material de la cimentación 


Paso 3. Se determina el radio de rigidez efectiva, es decir, 


[m ¿[R 
L'- RE (6.48) 


donde k = coeficiente de reacción de la subrasante. La zona de influencia de 
cualquier carga de columna será del orden de 3 a 4 L’. 

Paso 4. Se determina el momento (en coordenadas polares en un punto) causado por una 
carga de columna (consulte la figura 6.13a). Las fórmulas que utilizan son: 


[- A 
M, = momento radial = e A, ( Hr) A, (6.49) 
r 
i 
y 
1— A 
M, = momento tangencial = -2 ppA; + UE gets (6.50) 
r 
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y 
PL 
+ -> 


a) 


~ 


Ir E 
= 
0 T T T T T T T 1 


0.4 0.3 0.2 0.1 0 0.1 0.2 0.3 0.4 
Ay, A», As, A4 
b) 


Figura 6.13 Método flexible aproximado de diseño de losas. 


Paso 5. 


Paso 6. 


Paso 7. 


donde 


r = distancia radial desde la carga de columna 
Q = Carga de columna 
A, A, = funciones de r/L' 


Las variaciones de A, y A, con r/L' se muestran en la figura 6.13b. (Consulte los 
detalles en Hetenyi, 1946.) 
En el sistema coordenado cartesiano (consulte la figura 6.132). 


M, = M, sena + M, cosa (6.51) 


M,=M, cos?a + M, senta (6.52) 


Para el ancho unitario de la losa, se determina la fuerza cortante V causada por 
una carga de columna: 


Q 


Sap 


A; (6.53) 


La variación de A, con r/L' se muestra en la figura 6.13b. 

S1 el borde de la losa está ubicado en la zona de influencia de una columna, se 
determina el momento y el cortante a lo largo del borde. (Se supone que la losa es 
continua). Un momento y una fuerza cortante opuestos en signo a los determina- 
dos se aplican en los bordes para satisfacer las condiciones conocidas. 

La deflexión en cualquier punto está dada por 


7 OL” 
4R 


La variación de A, se presenta en la figura 6.13b. 


8 A; (6.54) 
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Ejemplo 6.5 


En la figura 6.14 se muestra la planta de una losa de cimentación. Calcule la presión en el suelo 
en los puntos A, B, C, D, E y F. (Nota: está planeado que todas las secciones de las columnas 
midan 0.5 X 0.5 m). 


y y 
A A 
l 
l 
A G iB I C y 
E l H i m =z 025m 
400 kN 1500 kN 450 kN 
l 
i 
l 
| 7m 
l 
i 
l 
lg 1500 kN B isookn | 12001N E Y 
I 
4.25 m E 8m 4.25 m 
| 7m 
Eee E EE --4---->xX 
E E ES 
1500 kN 1500 kN 1200 kN 
7m 
400 kN 500 kN 350 kN 
B || B 025m 
A > Xx 
F H E J D 
>| < 8m »< 8m >| I< 
0.25 m 0.25 m 


Figura 6.14 Planta de una losa de cimentación. 


Solución 


M 
OM t MY 


Ecuación (6.23): q = 


Ae T 

A = (16.5)(21.5) = 354.75 m? 

1 1 
I. = —BL? = — (16.5) (21.5)? = 1 4 
PS 15(165) (21.5) 3665 m 

1 1 
I, = —LB = —(21.5) (16.5)? = P 
s al 5) (16.5)? = 8050 m 


O = 350 + (2)(400) + 450 + (2)(500) + (2)(1200) + (4)(1500) = 11000 kN 


B 
IML, = (Qs p os 
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m | Qui ar zu + Qut 


+ (16.25) (350 + 1200 + 1200 + 450) | = 7.814 m 


+ (0.25) (400 + 1500 + 1500 + 400) 


(8. i + 1500 + 1500 + 500) 
~ 11000 


E B 
En Xo- g SI O O Mas 


De aquí, la línea de acción resultante se ubica a la izquierda del centro de la losa. Por lo tanto, 
M, = (11000)(0.44) = 4840 kN-m. De manera similar, 


M, = Qey, ey = yi — 


Did Qiyi + Qoy + Q3y3 + 
d Q 
1 (0.25) (400 + 500 + 350) + (7.25) (1500 + 1500 + 1200) 
11000 | + (14.25) (1500 + 1500 + 1200) + (21.25) (400 + 500 + 450) 
= 10.85 m 


s JL 
Gym y — a = OS = 1075 = (ln 


ES 
2 


La ubicación de la línea de acción de las cargas resultantes de las columnas se muestra en la 


figura 6.15. 
M, = (11000)(0.1) = 1100 kN-m. Por lo tanto, 
11000 4840x 1100 
= + + ——™ = 31.0 + 0.6x + 0.08y( kN m?) 
354.75 8050 13,665 
y y 
4 4 
A G E 1 C 
T H T 025m 
400kN |! (S00KN | 450kN| $ 
| 
| | | 
I i | 7m 
l I 
l | l 
l | ! 
1500 kN; 1500 kN 11200 KN -+ 
425m |. y | 8m 1,425, 
| at. = 0.44 m | m 7m 
Eo Ep as ps este esee 
I I 
I l 
l I 
l ul l ur 
1500 kN 1500 kN 1200 kN 
i 
I I 7m 
l l 
l l 
400kN ^! 500 kN |^ 350kN 
il E i NH 925», 
F H E J D 4 
A smj mmc [a 
0.25m 0.25 m 


Figura 6.15 
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Por lo tanto, 


En A: q = 31.0 + (0.6)(8.25) + (0.08)(10.75) = 36.81 kN/m? 

En B: q = 31.0 + (0.6)(0) + (0.08)(10.75) = 31.86 kN/m? 

En C: q = 31.0 — (0.6)(8.25) + (0.08)(10.75) = 26.91 KN/m? 

En D: q = 31.0 — (0.6)(8.25) — (0.08)(10.75) = 25.19 kN/m? 

En E: q = 31.0 + (0.6)(0) — (0.08)(10.75) = 30.14 kN/m? 

En F: q = 31.0 + (0.6)(8.25) — (0.08)(10.75) = 35.09 kN/m? a 


Ejemplo 6.6 


Divida la losa que se muestra en la figura 6.14 en tres franjas, como AGHF (B, = 4.25 m), 
GIJH (B, = 8 m) e ICDJ (B, = 4.25 m). Utilice el resultado del ejemplo 6.5 y determine los 
requisitos del refuerzo en la dirección y. Aquí, f; = 20.7 MN/n*, dis = 413.7 MN/m? y el 
factor de carga es 1.7. 


Solución 
Determinación de los diagramas de cortante y momento para las franjas. 


Franja AGHF: 


36.81 + 35.09 
p 


Reacción total del suelo — prom iL = (35.95)(4.25)(21.50) = 3285 kN 


Presión promedio en el suelo = Qprom = Yen A) + Yen F) = = 35.95 kN/m? 


carga debida a la reacción del suelo + cargas de columnas 
2 


— 3542.5 kN 


Carga promedio — 
3285 -- 3800 
p 


Por lo tanto, la presión promedio modificada del suelo, 


3542.5 3542.5 
Aprom(modificada) [zm ael 3285 ) E Gses( 3285 ) — 38.768 kN/m? 


Las cargas de columnas se pueden modificar de una manera similar mediante el factor de 
multiplicación 

0 3542.5 

3 800 

En la figura 6.16 se muestran las cargas sobre la franja y los diagramas de cortante y momento 

correspondientes. Observe que las cargas de columnas que se muestran en esta figura se han 


multiplicado por F = 0.9322. Además, la carga por longitud unitaria de la viga es igual a 
B d prommodificaday ~ (4-25)(38.768) = 164.76 kN/m. 


Franja GIJH: De manera similar, 


10393822) 


— Hen B) * den E) — 31.86 + 30.14 
prom 2 2 


Reacción total del suelo = (31)(8)(21.5) = 5332 kN 
Carga total de columnas = 4000 kN 


= 31 kN/m? 
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372.89 kN 1398.36 kN 1398.36 kN 372.89 kN 


0.25 m 0.25 m 
>| | 7m T 7m " 7m | D 
^ F 


CO a 


821.65 
i ad 331.7 
41.19 
7 Cortante (unidad: kN) 
41.19 
381.7 
576.70 
821.65 
1127.57 1727.57 
5.15 5.15 
718.35 Momento (unidades: kN-m) 
326.55 326.55 


Figura 6.16 Diagramas de carga, cortante y momento para la franja AGHF. 


5332 + 4000 


Carga promedio — > = 4666 kN 
4666 
Aprom(modificada) ni (31) E =) = 27.12 kN/m? 
4666 
=- [= Jes) 
4000 


Los diagramas de carga, cortante y momento se muestran en la figura 6.17. 
Franja ICDJ: En la figura 6.18 se muestran los diagramas de carga, cortante y momento para 
esta franja. 


Determinación del espesor de la losa 


Para este problema, la sección crítica para el cortante por tensión diagonal estará en la columna 
que soporta 1500 kN de carga en el borde de la losa [figura 6.19)]. Por lo tanto, 


p (os +5) + (os +5) + (0.5 + d) = 1.5 + 2d 


U = (bd)| ($) (0.34) Vf] 
U = (1.7)(1 500) = 2550 kN = 2.55 MN 
2.55 = (1.5 + 2d) (d)|(0.85) (0.34) V20.7 | 


(1.5 + 2d)(d) = 1.94; d = 0.68 m 


6.8 Diseno estructural de losas de cimentacion 
583.25 kN 1749.75 kN 1749.75 kN 583.25 kN 


0.25 m 0.25 m 
>| e 7m 7m 7m >| D 
i E 


ETT bipi 


990.17 
759.58 529 
34.256 Cortante (unidad: KN) 
W 
54.256 
529 
759.58 990.17 
1620.89 1620.89 
675 291.62 6.78 
Momento (unidades: kN-m) 
637.94 637.94 


Figura 6.17 Diagramas de carga, cortante y momento para la franja GIJH. 


392.4 kN 1046.44 kN 1046.44 kN 305.2 kN 


0.25 m 0.25 m 
>| a4 7m = 7m 7m > |. 


129.8 kN/m 
548.65 410.81 
272.97 
32.45 b Cortante (unidad: kN) 
32.3 

359.95 dod 

635.63 
664.56 


360.15 


Momento (unidades: kN-m) 


495 1196.19 


Figura 6.18 Diagramas de carga, cortante y momento para la franja ICDJ. 
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1500 kN 
Carga de columna 


Borde 
—| 
la losa ] 


AA 


NE 


0.5  d/2 


Figura 6.19 Columna perimetral crítica. 


Suponiendo un recubrimiento mínimo de 76 mm sobre el refuerzo de acero y también supo- 
niendo que las varillas de acero que se utilizarán son de 25 mm de diámetro, el espesor total 
de la losa es 


h = 0.68 + 0.076 + 0.025 = 0.781 m = 0.8 m 


El espesor de esta losa satisfará la condición de cortante en la viga ancha en las tres franjas en 
consideración. 


Determinación del refuerzo 


Del diagrama de momento que se muestra en las figuras 6.16, 6.17 y 6.18, se puede observar que 
el momento positivo máximo se ubica en la franja AGHF y su magnitud es 


"oe ULIS DPI ee 
To ae We bo um 


De manera similar, el momento negativo máximo se ubica en la franja /CDJ y su magnitud es 


| 119619 1196.19 


M' 
B, 4.25 


= 281.5 kN-m/m 


De la ecuación (6.33): M, = (M”) (factor de carga) = oA, sa = 2) 


Para el momento positivo, M, = (406.5)(1.7) = (9)(A,) (413.7 X 1000) (0.8 = 2) 
œ = 0.9. Además, de la ecuación (6.34), 
As f, (A,)(413.7) 
a= — = 
0.85 fb (0.85) (20.7) (1) 
691.05 = (0.9)(0.0425a) (413 700) (0.68 = 3: o a = 0.0645 


= 23.51A,; o A, = 0.0425a 


Por lo tanto, A, = (0.0425)(0.0645) = 0.00274 m?/m = 2740 mm?/m. 
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Utilice varillas de 25 mm de diámetro separadas 175 mm centro a centro: 


1000 


ries ns 2 
175 ) 2805.7 mm fm| 


A, proporcionada — (491)( 


De manera similar, para el refuerzo negativo, 


M, = (281.5)(1.7) = ($)(A,)(413.7 x 1000)( 0.68 - 2) 


$ = 0.9. A, = 0.0425a 


Por lo tanto, 


478.55 = (0.9) (0.0425a) (413.7 X 1000)( 0.68 - 3; o a ~ 0.045 


Por consiguiente, A, = (0.045)(0.0425) = 0.001913 m?/m- 1913 mm?/m. 


Utilice varillas de 25 mm de diámetro separadas 255 mm centro a centro: 
[A, proporcionada = 1925 mm] 


Debido a que el momento negativo ocurre a la mitad de la franja /CDJ, se debe proporcionar 
refuerzo. Este momento es 


SOS 
M = 425 — 68.22 kN-m/m 


De aquí, 


M, = (68.22)(1.7) = (0.9)(0.0425a)(413.7 x 1000) (oss - 3; 


o a = 0.0108 
A, = (0.0108)(0.0425) = 0.000459 m?/m = 459 mm?/m 
Proporcione varillas de 16 mm de diametro separadas 400 mm centro a centro: 
[A, proporcionada = 502 mm?] 


La configuración general del refuerzo se muestra en la figura 6.20. 


Acero superior Acero inferior Acero superior 
|< >| 


Acero superior adicional Figura 6.20 Configuración general 
en la franja ICDJ del refuerzo. E 
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6.1 


6.2 


6.3 
6.4 


6.5 


6.7 


6.8 


6.9 


Determine la capacidad de carga última neta de la losa de cimentación con las característi- 
cas siguientes: 


c, = 120kN/m,$ = 0, B = 8 m, L = 18m, D, = 3m 


Los siguientes son los resultados de una prueba de penetración estándar en el campo (suelo 
arenoso): 


Profundidad (m) Valor en campo de N,, 
1.5 9 
3 12 
4.5 11 
6 7 
T3 13 
9 11 
10.5 13 


Estime la capacidad de carga permisible neta de una losa de cimentación de 6.5 X 5 m 

en planta. Aquí, D, — 1.5 m y el asentamiento permisible — 50 mm. Suponga que el peso 

específico del suelo, y = 16.5 kN/m*?. 

Repita el problema 6.2 para un asentamiento permisible de 30 mm. 

Una losa de cimentación sobre un suelo de arcilla saturada tiene dimensiones de 20 X 20 m. 

Datos: carga muerta y viva = 48 MN, c, = 30 KN/M? y y, = 18.5 kN/m?. 

a. Determine la profundidad, D z de la losa para una cimentación completamente compen- 
sada. 

b. ¿Cuál será la profundidad de la losa (D 1) para un factor de seguridad de 2 contra la falla 
por capacidad de carga? 

Repita el inciso b del problema 6.4 para c, = 20 kN/m’. 

En la figura P6.6 se muestra una losa de cimentación. Las consideraciones de disefio son: 

L=12m,B= 10 m, D, = 2.2m, Q = 30 MN, x, = 2m, x, = 2 m, x, = 5.2 m y presión 

de preconsolidación o 7 105 kN/m”. Calcule el asentamiento por consolidación debajo del 

centro de la losa. 

Para la losa de cimentación del problema 6.6, estime el asentamiento por consolidación 

debajo de una esquina de la losa. 

A partir de una prueba de placa (dimensiones de la placa de 0.3 X 0.3 m) en el campo, el 

coeficiente de reacción de la subrasante de un suelo arenoso se determinó que es de 14 900 

kN/m*. ¿Cuál será el valor del coeficiente de reacción de la subrasante en el mismo suelo 

para una cimentación con dimensiones de 7.5 X 7.5 m? 

Consulte el problema 6.18. Si la cimentación a tamafio completo tuviera dimensiones de 

21.3 X 9.1 m, ¿cuál será el valor del coeficiente de reacción de la subrasante? 

La reacción de la subrasante de un suelo arenoso obtenida de una prueba de placa de carga 

(dimensiones de la placa de 1 X 0.7 m) es de 18 MN/m'. ¿Cuál será el valor de k en el 

mismo suelo para una cimentación que mide 5 X 3.5 m? 
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Presion lateral de tierra 


Introduccion 


324 


Los taludes verticales o casi verticales de suelo se soportan por muros de retención, muros de 
tabla-estacas en voladizo, muros de muelles de tabla-estacas, cortes apuntalados y otras estructu- 
ras similares. El disefio adecuado de estas estructuras requiere una estimación de la presión lateral 
de tierra, que es una función de varios factores, como a) el tipo y la cantidad de movimiento de 
los muros, b) los parámetros de la resistencia cortante del suelo, c) el peso específico del suelo y 
d) las condiciones de drenaje en el relleno. En la figura 7.1 se muestra un muro de retención de 


altura H. Para tipos similares de relleno: 


a. 


b. 


dición se le refiere como presión activa de tierra. 


presión pasiva de tierra. 


En la figura 7.2 se muestra la naturaleza de la variación de la presión lateral, c;, a una cierta pro- 


fundidad del muro con la magnitud del movimiento de éste. 


Altura = H 


+ AH 
=>] l«— 
\ 
\ 
FUR Ur M 
IEEE Oh (en reposo) E [E Oh 
n i Cuña de 
l falla del 
\| suelo 
\ 
Altura = H | > 
a) 


b) 


(activa) 


Altura = H 


El movimiento del muro se puede restringir (7.1a). La presión lateral de tierra sobre el muro a 
cualquier profundidad se denomina presión en reposo de tierra. 


El muro se puede inclinar por el suelo retenido (figura 7.1b). Con suficiente inclinación del 
muro, fallará una cufia triangular de suelo detrás del muro. A la presión lateral para esta con- 


El muro se puede empujar hacia el suelo retenido (figura 7.1c). Con un movimiento suficiente 
del muro, fallará una cuña de suelo. A la presión lateral para esta condición se le refiere como 


Loud 

F1 oh (pasiva) 
» | Cuña de 
2 falla del 
: suelo 


c) 


Figura 7.1 Naturaleza de la presión lateral de tierra sobre un muro de retención. 
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Oh 


, 
Er ED EU e Oh (pasiva) 


fa 7 0.01 para arena 


a p suelta a 0.05 para 
arcilla suave 


[22] = 0.001 para arena 
a suelta a 0.04 para 
arcilla suave 


t 
Oh (en reposo) 


H 
AH P Y P 
H H 


Th (activa 
fal h (activa) 


Figura 7.2 Naturaleza de la variación de la presión lateral de tierra a determinada profundidad. 


En las secciones siguientes se analizan varias relaciones para determinar las presiones en 
reposo, activa y pasiva sobre un muro de retención. Se supone que el lector estudió en un curso 
pasado la presión lateral de tierra, por lo que este capítulo le servirá como un repaso. 


Presión lateral en reposo de tierra 


Considere un muro vertical de altura H, como se muestra en la figura 7.3, que retiene un suelo con 
un peso específico y. Además, se aplica una carga uniformemente distribuida, q/área unitaria, a 
la superficie del terreno. La resistencia cortante del suelo es 


s=c'+o'tand’ 


donde 


L 


c' — cohesión 
q” = ángulo de fricción efectivo 


L 


ga” = esfuerzo normal efectivo 


TIITIY 


T—— Ko (q zd yH) — o 


a) b) 


Figura 7.3 Presión en reposo de tierra. 


326 Capitulo 7: Presión lateral de tierra 


A cualquier profundidad z debajo de la superficie del terreno, el esfuerzo subsuperficial 
vertical es 
T, =q +yz (7.1) 
Si el muro está en reposo y no se permite que se mueva en lo absoluto, ya sea alejándose de la 
masa de suelo, o bien, hacia ella (es decir, la deformación horizontal es cero), la presión lateral a 
una profundidad z es 


O, = Koo, +u (7.2) 
donde 


u = presión de poro del agua 
K, = coeficiente de presión en reposo de tierra 


Para un suelo normalmente consolidado, la relación para K, (Jaky, 1944) es 
Kam I = gen a (7.3) 


La ecuación (7.3) es una aproximación empirica. 
Para un suelo sobreconsolidado, el coeficiente de presión en reposo de tierra se puede 
expresar como (Mayne y Kulhawy, 1982) 


K, = (1 — sen d')OCR*" 9 (7.4) 


donde OCR = relación de sobreconsolidación. 

Con un valor seleccionado adecuadamente del coeficiente de presión en reposo de tierra, se 
puede utilizar la ecuación (7.2) para determinar la variación de la presión lateral de tierra con 
la profundidad z. En la figura 7.3b se muestra la variación de ø, con la profundidad para el 
muro que se muestra en la figura 7.3a. Observe que si la sobrecarga q = 0 y la presión de poro 
del agua u = O, el diagrama de presión será un triángulo. La fuerza total, P,, por longitud unitaria del 
muro dada en la figura 7.3a se puede obtener ahora a partir del área del diagrama de presión dado 
en la figura 7.3b, y es 


P, = P, + P, = qK,H + 5yB?K, (7.5) 
donde 


P, = área del rectángulo 1 


P, = área del triángulo 2 


La ubicación de la línea de acción de la fuerza resultante, P,, se puede obtener tomando momen- 
tos respecto al fondo del muro. Por lo tanto, 


H H 
P|] + Py — 
T 2 3 (7.6) 
g= P, E 
Si el nivel freático se ubica a una profundidad z < H, el diagrama de presión en reposo que 


se muestra en la figura 7.3b se tendrá que modificar un poco, como se muestra en la figura 7.4. 
Si el peso específico del suelo debajo del nivel freático es igual a y” (es decir, y,,, — Y), entonces 


sat 
enz=0, o,- K, = Kq 

en z — Hi, Th = Kofo = K,(q + yH) 

y 

en z — FA, Th = K0, S K,(q + yH, * y Hp) 
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N 


K,(q + yH) 


nb 7H 


Ir *yH, + Yy'Hy) 
a) b) 


Figura 7.4 Presión en reposo de tierra con el nivel freático ubicado a una profundidad z « H. 


Observe que en las ecuaciones anteriores, c y c, son las presiones efectivas vertical y horizontal, 

respectivamente. La determinación de la distribución de la presión total sobre el muro requiere 

que se sume la presión hidrostática u, que es cero dez = 0az = H, y es H,y, en z = H,. La varia- 

ción de g, y u con la profundidad se muestra en la figura 7.4b. De aquí, la fuerza total por longitud 

unitaria del muro se puede determinar a partir del área del diagrama de presión. En específico, 
P, = A, + A, + A, + A, + As 


donde A = área del diagrama de presión. 
Por lo tanto, 


P, zi K,qH, + ¿K,yHí + K,(q $ yH,) H; + 3Koy' H} + 2y,H3 (7.7) 


Ejemplo 7.1 

Para el muro de retención que se muestra en la figura 7.5a, determine la fuerza lateral en re- 
poso de la tierra por longitud unitaria del muro. También determine la ubicación de la fuerza 
resultante. Suponga OCR - 1. 

Solución 


K, = 1 — sen ¢’ = 1 — sen 30? = 0.5 


En z= 0, oj = 0; of, = 0 
En z= 25 myo = CESCE) = 41:25 kN) me 
os = Kyo, = (0.5)(41.25) = 20.63 kN/m" 
En z= 5m, of = (16.5)(2.5) + (19.3 — 9.81)2.5 = 64.98 kN/m^; 
oy, = Ko} = (0.5)(64.98) = 32.49 kN/m? 
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y £165 kN/m? 
: $' =30° 
Y 2.5 m cr =0 
» Nivel 
Y y freático 
4 = 


a) b) 


Figura 7.5 


La distribución de la presión hidrostática es: 


Dez = Qaz = 2.5m, u= 0. Enz = 5m, u = y,(2.5) = (9.81)2.5) = 24.53 kN/m?. 
La distribución de la presión para el muro se muestra en la figura 7.5b. 
La fuerza total por longitud unitaria del muro se puede determinar a partir del área del 


diagrama de presión, o 


P, = Areal + Area2 + Area3 + Área 4 


= 3(2.5) (20.63) + (2.5) (20.63) + 3(2.5) (32.49 — 20.63) 
+ $(2.5) (24.53) = 122.85 kN/m 


La ubicación del centro de presión medida desde el fondo del muro (punto O) = 


= 


Be 
(25.788) (3.33) + (51.575) (1.25) + (14.825 + 30.663) (0.833) 
zi 122.85 
IE UE 
_ 85.87 + 6447 SUE E 
122.85 


Presión activa 


Presión activa de tierra de Rankine 


La presión lateral de tierra descrita en la sección 7.2 comprende muros que no ceden en absoluto. 
Sin embargo, si el muro tiende a moverse alejándose del suelo una distancia Ax, como se muestra 
en la figura 7.6a, la presión del suelo sobre el muro a cualquier profundidad disminuirá. Para un 
muro sin fricción, el esfuerzo horizontal, ø, a la profundidad z será igual a K o; (=K yz) cuando Ax 
es cero. Sin embargo, con Ax > 0, c, será menor que K 0”. 


Movimiento 
del muro hacia 4————— 
la izquierda 


7.3 Presión activa de tierra de Rankine 
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Figura 7.6 Presión activa de Rankine. 
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J | OE, je 
c) 


—] 2k, — 


P 
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Ecuación (7.12) 


oK, — 20 a kK 
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Los circulos de Mohr correspondientes a los desplazamientos del muro de Ax = 0 y Ax > 0 
se muestran como los círculos a y b, respectivamente, en la figura 7.6b. Si el desplazamiento 
del muro, Ax, continúa aumentando, el círculo de Mohr correspondiente finalmente tocará la 
envolvente de falla de Mohr-Coulomb definida por la ecuación 


s=c'+o'tand’ 


Este círculo, marcado c en la figura, representa la condición de falla en la masa de suelo; entonces 
el esfuerzo horizontal es igual a a’, y se le refiere como presión activa de Rankine. Entonces las 
líneas de deslizamiento (planos de falla) en la masa de suelo formarán ángulos de (45 + $'/2) 
con la horizontal, como se muestra en la figura 7.6a. 

La ecuación (1.87) relaciona los esfuerzos principales para un círculo de Mohr que toca la 
envolvente de falla de Mohr-Coulomb: 


a, = 0} aras + z) + 2c' 045 + 2) 


Para el círculo de Mohr c en la figura 7.6b, 
Esfuerzo principal mayor, v = c, 


y 


Esfuerzo principal menor, o} = 0! 
3 a 


cj - ai, was + £) + 2c’ (45 + £) 


T 2c’ 


prom o 
tan (45 + 3 in( 45 + 3 


Por lo tanto, 


a, = Z6 - 2) — 2c' (as - 2) 


- g'K, - 20 VK, (7.8) 


donde K, — tan?(45 — $'/2) = coeficiente de presión activa de Rankine. 

La variación de la presión activa con la profundidad para el muro que se muestra en la 
figura 7.6a se da en la figura 7.6c. Observe que a; = 0 en z = Oya! = yH en z = H. En la distri- 
bución de la presión se muestra que en z = 0 la presión activa es igual a — 2c V/K,, lo que indica 
un esfuerzo de tensión que disminuye con la profundidad y se vuelve cero a una profundidad de 
Z=Z,0 


yz. K, = 20m K, =0 
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Dye 


E yV K, 


Aic (7.9) 


A la profundidad z, se le suele referir como profundidad de la grieta de tensión, debido a que 
el esfuerzo de tensión en el suelo a la larga ocasionará una grieta a lo largo de la interfaz suelo-muro. 
Así pues, la fuerza activa total de Rankine por longitud unitaria del muro antes de que ocurra la grieta 
de tensión es 


P, 


H H H 
| odz = | yzK,dz — | 2c'N K,dz 


0 0 0 


= yH?K, — 2c HN K, (7.10) 


Después de que aparece la grieta de tensión, la fuerza por longitud unitaria sobre el muro se 
ocasionará sólo por la distribución de la presión entre las profundidades z = z, y z = H, como 
se muestra mediante el área sombreada en la figura 7.6c. Esta fuerza se puede expresar así: 


P, =3(H = ze) (yHK, — 2e'V K,) (7.11) 


1 2c’ 
p= Ç You. - 2 VK,) (7.12) 
di YV Ka 


Sin embargo, es importante observar que la condición de presión activa de tierra se alcanzará sólo 
si se permite que el muro “ceda” lo suficiente. La cantidad necesaria de desplazamiento hacia fuera 
del muro es de aproximadamente 0.001H a 0.004H para rellenos de suelo granular y de aproximada- 
mente 0.01H a 0.04H para rellenos de suelo cohesivo. 

Observe además que si se utilizaran los parámetros de la resistencia cortante por esfuerzo 
total (c, ), se podría deducir una ecuación similar a la ecuación (7.8), la cual es 


0,70, [as = 2) = 2c un( 45 = 2) 
2 2 


Ejemplo 7.2 


Un muro de retención de 6 m de altura soportará un suelo con un peso específico y = 17.4 kN/m?, 
ángulo de fricción $' = 26? y cohesión c' = 14.36 kN/m?. Determine la fuerza activa de Rankine 
por longitud unitaria del muro antes y después de que ocurra la grieta de tensión y determine la 
línea de acción de la resultante en los dos casos. 


Solución 
Para $' = 26°, 


K,- a (as = 5 = tan2(45 — 13) = 0.39 


VK, = 0.625 
o, = yHK, - 2c'VK, 
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De la figura 7.6c, en z = 0, 
0, = —2c'VK, = —2(14.36) (0.625) = —17.95 kN/m? 
yenz= 6m, 


o, = (17.4)(6)(0.39) — 2(14.36)(0.625) 
2404/2 = 17.95 = 2217 N/m” 


Fuerza activa antes de que apareciera la grieta de tensión: (ecuación 7.10) 
Je E AREE = DEIN K, 
= 1(6) (40.72) — (6) (17.95) = 122.16 — 107.7 = 14.46 kN/m 


La línea de acción de la resultante se puede determinar tomando el momento del área de los 
diagramas de presión respecto al fondo del muro, o 


Do (122.16($) - (10715) 


A = ZZ 
Ş 14.46 


Por consiguiente, 


= — 5.45 m. 


Fuerza activa después de que apareció la grieta de tensión: ecuación (7.9) 


E 2(14.36) 
^  yVK, (17.4) (0.625) 
Utilizando la ecuación (7.11) se obtiene 
P, 2 i(H — z) (yHK, — 2c VK,) =3(6 — 2.64) (22.77) = 38.25 kN/m 


En la figura 7.6c se indica que la fuerza P, = 38.25 kN/m es el área del triángulo sombreado. 
De aquí, la línea de acción de la resultante estará ubicada a una altura z = (H — z,)/3 arriba 
del fondo del muro, o 


= 2.64 m 


Ejemplo 7.3 


Suponga que el muro de retención que se muestra en la figura 7.7a puede ceder lo suficiente 
para desarrollar un estado activo. Determine la fuerza activa de Rankine por longitud unitaria 
del muro y la ubicación de la línea de acción resultante. 


Solución 
Si la cohesión, c’, es cero, entonces 
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Para el estrato superior de suelo, $i = 30°, por lo tanto 


$i 


1 
Kam = (4s = 3 = tan^(45 = 15) = 3 


De manera similar, para el estrato inferior de suelo, $; = 36? y se deduce que 
36 
Ka) = an (as = 3 — 0.26 


En la tabla siguiente se muestra el cálculo de a! y u a varias profundidades debajo de la su- 
perficie del terreno. 


Profundidad, z O0, 0; = Ko; u 
(m) (Ib/pie?) K, (Ib/pie?) (Ib/pie?) 
0 0 1/3 0 0 
3.05  (16)(3.05) = 48.8 1/3 16.27 0 
3.05* 488 0.26 12.69 0 
6.1 (16)(3.05) + (19 — 9.81)(3.05) = 76.83 0.26 19.98 (9.81)(3.05) = 29.92 


El diagrama de la distribución de la presión se indica en la figura 7.7b. La fuerza por longitud 
unitaria es 
P, = área 1 + área 2 + área 3 + área 4 


= 1(3.05)(16.27) + (12.69)(3.05) + 1(19.98 — 12.69)(3.05) + 1(29.92)(3.05) 
= 24.81 + 38.70 + 11.12 + 45.63 = 120.26 kN/m 


A 
y=16 kN/n? 
$4 =30° 
3.05m c1=0 
rd 
: Y w Nivel freático 
may y = 
E Year = 19 KN/M? 
3.05m p2=36" 
c5=0 
md 
0 29.92 
kN/m? 
a) b) 


Figura 7.7 Fuerza activa de Rankine detrás de un muro de retención. [| 
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La distancia de la linea de acción de la fuerza resultante desde el fondo del muro se puede 
determinar tomando momentos respecto al fondo del muro (punto O en la figura 7.7a) y es 


(24.81)(3.05 t 3 * Gs» + (124+ se) 


Z= = 1.81 m 
120.26 


Caso generalizado para la presión activa de Rankine 


En la sección 7.3 se desarrolló la relación para la presión activa de Rankine para un muro de 
retención con cara posterior vertical y relleno horizontal, que se puede ampliar a casos generales 
de muros sin fricción con caras posteriores inclinadas y rellenos inclinados. En esta sección se 
analizan algunos de estos casos. 


Relleno granular 


En la figura 7.8 se muestra un muro de retención cuya cara posterior está inclinada a un ángulo 0 
con la vertical. El relleno granular está inclinado a un ángulo a con la horizontal. 

Para el caso activo de Rankine, la presión lateral de tierra (0) a una profundidad z se puede 
dar como (Chu, 1991), 


Tu yzcosaV 1 + sen? 6’ — 2sen ġ' cosy, 


o, (7.13) 
cosa + V'sen?$' — sen? a 
donde y, = (S88) — a + 26, (7.14) 


Muro 
sin fricción 


Figura 7.8 Caso general para un muro de retención 
con relleno granular. 
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La presión c; estará inclinada a un ángulo B' con el plano trazado a un ángulo recto con la 
cara posterior del muro, y 


p= wt SOLO es ) (7.15) 


1 — sen $'cosy, 
Entonces la fuerza activa P, para una longitud unitaria del muro se puede calcular con 


1 
Boy, (7.16) 


donde 


cos(a — 0)VA + sen?” — 2sen d’ cos ys, 


a 2 Af pen ft 9 
cos A(cosa ++ YE — San a) 


= Coeficiente de presión activa de tierra de Rankine para el caso generalizado (7.17) 


La ubicación y dirección de la fuerza resultante P, se muestra en la figura 7.9. En la figura 
también se muestra la cuña de falla, ABC. Observe que BC estará inclinada a un ángulo y. En donde 


1 
n=%+ Calo cee pan, (7.18) 
2 sen $ 


4 2 2 


Cuña 
de falla 


Figura 7.9 Ubicación y dirección de la 
sen q” fuerza activa de Rankine. 
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Relleno granular con cara posterior vertical 


Como un caso especial, para una cara posterior vertical de un muro (es decir, 0 — 0), como se 
muestra en la figura 7.10, las ecuaciones (7.13), (7.16) y (7.17) se simplifican a lo siguiente. 

Si el relleno de un muro de retención sin fricción es un suelo granular (c' = 0) y sube a 
un ángulo o respecto a la horizontal (consulte la figura 7.10), el coeficiente de presión activa de 
tierra se puede expresar en la forma 


cos a— V cos? a— cos? $' 


K, = cosa (7.19) 
cos a + V cos? a— cos? q” 
donde $' — ángulo de fricción del suelo. 
A cualquier profundidad z, la presión activa de Rankine se puede expresar como 
c, = yzK, (7.20) 
Además, la fuerza total por longitud unitaria del muro es 
P, =3yH?K, (7.21) 


Observe que, en este caso, la dirección de la fuerza resultante P, está inclinada a un ángulo a con 
la horizontal e interseca el muro a una distancia H/3 desde la base del muro. En la tabla 7.1 
se presentan los valores de K, (presión activa de tierra) para varios valores de a y $'. 


Figura 7.10 Notaciones para la presión activa: 
ecuaciones (7.19), (7.20), (7.21). 
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Cara posterior vertical con relleno de suelo c' —4' 


, 


Para un muro de retención con cara posterior vertical (0 = 0) y relleno inclinado de suelo c' — $ 
(Mazindrani y Ganjali, 1997), 


d, = yzK, = yzKi,cosa (7.22) 


donde 


2cos? a + 2( = eos d’ sen $' 
yz 


1 N2 , 

| 4cos'a(eos a—cos” q”) + (E) cos? $' + (Jos a sen q' cos ‘| 
yz yz 

(7.23) 


Algunos valores de K’ se dan en la tabla 7.2. Para un problema de este tipo, la profundidad de la 


grieta de tensión está dada como 
2c' |l + sen $' mad 
le = yN1- sen Pp (an 


Para este caso, la presión activa está inclinada a un ángulo a con la horizontal. 


Tabla 72 Valores de K;. 


yz 
$' (grados) a(grados) 0.025 0.05 0.1 0.5 

15 0 0.550 0.512 0.435 —0.179 

3 0.566 0.525 0.445 — 0.184 

10 0.621 0.571 0.477 — 0.186 

15 0.776 0.683 0.546 — 0.196 

20 0 0.455 0.420 0.350 — 0.210 

5 0.465 0.429 0.357 —0.212 

10 0.497 0.456 0.377 — 0.218 

15 0.567 0.514 0.417 — 0.229 

25 0 0.374 0.342 0.278 — 0.231 

5 0.381 0.348 0.283 — 0.233 

10 0.402 0.366 0.296 — 0.239 

15 0.443 0.401 0.321 — 0.250 

30 0 0.305 0.276 0.218 — 0.244 

5 0.309 0.280 0.221 — 0.246 

10 0.323 0.292 0.230 — 0.252 


15 0.350 0.315 0.246 — 0.263 


7.4 Caso generalizado para la presión activa de Rankine 


Ejemplo 7.4 
Consulte el muro de retención en la figura 7.9. El relleno es suelo granular. Datos: 


Muro: H = 10 pies 


0 = +10° 
Relleno: aœ = 15° 

ay = 35° 

c=0 

y = 110 Ib/pie? 


Determine la fuerza activa de Rankine, P,, y su ubicación y dirección. 


Solución 
De la ecuación (7.14), 


15 
a = sen sna) ~a+20= (s ) — 15 + (2) (10) = 31.82? 


sen $' sen 35 


De la ecuación (7.17). 


m cos(a — 0) V1 + sen? $' — 2 send’ cos yj, 
5 cos? 6(cos a + V sen? $' — sen? a) 


cos(15 — 10) V1 + sen? 35 — (2) (sen 35) (sen 31.82) nis 


cos? 10(cos 15 + Vsen? 35 — sen? 15) 
P, = 4 yH?K, = (1⁄2) (110) (10)2(0.59) = 3245 Ib/pies 


De la ecuación (7.15), 


B' = tan"! sen $' sen Y, mnm (sen 35) (sen 31.82) 2305 
1 — send’ cos y, 1 — (sen 35) (cos 31.82) 
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La fuerza P, actuará a una distancia de 10/3 — 3.33 pies arriba del fondo del muro y estará 
inclinada a un ángulo de +30.5° respecto a la normal trazada hasta a la cara posterior del 


muro. 


Ejemplo 7.5 


Para el muro de retención que se muestra en la figura 7.10, H = 7.5 m, y = 18kN/m9, p' = 20°, 
c' = 13.5 kN/m? y a = 10°. Calcule la fuerza activa de Rankine, P,, por longitud unitaria del 


muro y la ubicación de la fuerza resultante después de que ocurra la grieta de tensión. 


Solución 
De la ecuación (7.24), 


2 remo S) o sen20 
yN1-—sen$' 18 I = eem 2t 


Z, = = 2.14m 
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Enz = 7.5 m, 


E 13.5 
yz (18)(7.5) - 


0.1 


De la tabla 7.2, para $' = 20°, c'/yz = 0.1 y a = 10°, el valor de K? es 0.377, por lo tanto, 
enz = 7.5m, 


o! = yzK/cos a = (18)(7.5)(0.377)(cos 10) = 50.1 kN/m? 


Después de que ocurre la grieta de tensión, la distribución de la presión sobre el muro será 
como se muestra en la figura 7.11, por lo tanto, 


gm (Ges — 2.14) = 134.3 kN/m 


y 
LA: 
R= = 1.79m a 
3 
\ 
Se + 10°. 
Pa 
\ 
10° Figura 7.11 Cálculo de la fuerza activa de Rankine, 
! suelo c'—¢’. 


Presión activa de tierra de Coulomb 


Los cálculos de la presión activa de tierra de Rankine analizados en las secciones anteriores se 
basaron en la suposición de que el muro era sin fricción. En 1776, Coulomb propuso una teoría 
para calcular la presión lateral de tierra sobre un muro de retención con relleno de suelo granular. 
En esta teoría se toma en consideración la fricción del muro. 

Para aplicar la teoría de la presión activa de tierra de Coulomb, considere un muro de reten- 
ción con su cara posterior inclinada a un ángulo £ con la horizontal, como se muestra en la figura 
7.12a. El relleno es un suelo granular con una pendiente a un ángulo o con la horizontal. 
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Fuerza ^ 
activa 


Movimiento 
del muro que 
se aleja del 


<< suelo 
A , 
- P, B-6 
Ww 
R 
H 0, —¢q' 


1 Do ; b) 


: 


Figura 7.12 Presión activa de Coulomb. 


Además, sea 6’ el ángulo de fricción entre el suelo y el muro (es decir, el ángulo de fricción del 
muro). 

Ante presión activa, el muro se moverá alejándose de la masa de suelo (hacia la izquierda 
en la figura). Coulomb supuso que, en ese caso, la superficie de falla en la masa de suelo sería un 
plano (por ejemplo, BC,, BC,, . . .). Por lo tanto, para determinar la fuerza activa, considere una 
cuña de falla de suelo posible ABC,. Las fuerzas que actúan sobre esta cuña (por longitud unitaria 
a ángulos rectos respecto a la sección que se muestra) son las siguientes: 


1. El peso de la cufia, W. 

2. La resultante, R, de las fuerzas cortantes normal y resistente a lo largo de la superficie, BC,. 
La fuerza R estará inclinada a un ángulo q” respecto a la normal trazada hasta BC,. 

3. La fuerza activa por longitud unitaria del muro, P, que estará inclinada a un ángulo 6’ 
respecto a la normal trazada hasta la cara posterior del muro. 


Para fines de equilibrio, se puede trazar un triángulo de fuerzas, como se muestra en la 
figura 7.12b. Observe que 6, es el ángulo que forma BC, con la horizontal. Debido a que la mag- 
nitud de W, así como las direcciones de las tres fuerzas, se conocen, el valor de P, ahora se puede 
determinar. De manera similar, las fuerzas activas de otras cuñas de prueba, como ABC,, ABC,,.. . , 
se pueden determinar. El valor máximo de P, determinado de esta manera es la fuerza activa de 
Coulomb (consulte la parte superior de la figura 7.12), que se puede expresar como 


P, 2IK,yH? (7.25) 
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donde 


K, = Coeficiente de presión activa de tierra de Coulomb 
sen’ (B + 9") 
sen($' + ó')sen($'—a) ? 
sen? 8 sen (8-8) 1 + di (o Eo 2 


(7.26) 


sen (B—6')sen(a + B) 


y H — altura del muro. 

Los valores del coeficiente de presión activa de tierra, K , para un muro de retención ver- 
tical (8 = 90°) con relleno horizontal (a = 0?) se dan en la tabla 7.3. Observe que la línea de 
acción de la fuerza resultante (P,) actuará a una distancia H, /3 arriba de la base del muro y estará 
inclinada a un ángulo 6' respecto a la normal trazada hasta la parte posterior del muro. 

En el disefio real de muros de retención, el valor del ángulo de fricción del muro 6’ se supone 
que está entre $'/2 y 3d’. Los coeficientes de presión activa de tierra para varios valores de q”, œ 
y B con ó' = Lp" y zp" se indican respectivamente en las tablas 7.4 y 7.5. Estos coeficientes son 
consideraciones de diseño muy útiles. 

Si una sobrecarga uniforme de intensidad q se ubica arriba del relleno, como se muestra en 
la figura 7.13, la fuerza activa, P,, se puede calcular con 


If = ZR IS (7.27) 


ecuación (7.25) 


donde 


sen B 2q 
O om 


Tabla 73 Valores de K, [ecuación (7.26)] para B = 90° y a = 0°. 


6' (grados) 
$' (grados) 0 5 10 15 20 25 
28 0.3610 0.3448 0.3330 0.3251 0.3203 0.3186 
30 0.3333 0.3189 0.3085 0.3014 0.2973 0.2956 
32. 0.3073 0.2945 0.2853 0.2791 0.2755 0.2745 
34 0.2827 0.2714 0.2633 0.2579 0.2549 0.2542 
36 0.2596 0.2497 0.2426 0.2379 0.2354 0.2350 
38 0.2379 0.2292 0.2230 0.2190 0.2169 0.2167 
40 0.2174 0.2098 0.2045 0.2011 0.1994 0.1995 


42 0.1982 0.1916 0.1870 0.1841 0.1828 0.1831 
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Tabla 7.4 Valores de K, [de la ecuación (7.26)] para 6’ = $ q'. 


B (grados) 
a (grados) ¢' (grados) 90 85 80 75 70 65 

0 28 0.3213 0.3588 0.4007 0.4481 0.5026 0.5662 
29 0.3091 0.3467 0.3886 0.4362 0.4908 0.5547 

30 0.2973 0.3349 0.3769 0.4245 0.4794 0.5435 

31 0.2860 0.3235 0.3655 0.4133 0.4682 0.5326 

32 0.2750 0.3125 0.3545 0.4023 0.4574 0.5220 

33 0.2645 0.3019 0.3439 0.3917 0.4469 0.5117 

34 0.2543 0.2916 0.3335 0.3813 0.4367 0.5017 

35 0.2444 0.2816 0.3235 0.3713 0.4267 0.4919 

36 0.2349 0.2719 0.3137 0.3615 0.4170 0.4824 

37 0.2257 0.2626 0.3042 0.3520 0.4075 0.4732 

38 0.2168 0.2535 0.2950 0.3427 0.3983 0.4641 

39 0.2082 0.2447 0.2861 0.3337 0.3894 0.4553 

40 0.1998 0.2361 0.2774 0.3249 0.3806 0.4468 

41 0.1918 0.2278 0.2689 0.3164 0.3721 0.4384 

42 0.1840 0.2197 0.2606 0.3080 0.3637 0.4302 

5 28 0.3431 0.3845 0.4311 0.4843 0.5461 0.6190 
29 0.3295 0.3709 0.4175 0.4707 0.5325 0.6056 

30 0.3165 0.3578 0.4043 0.4575 0.5194 0.5926 

31 0.3039 0.3451 0.3916 0.4447 0.5067 0.5800 

32 0.2919 0.3329 0.3792 0.4324 0.4943 0.5677 

33 0.2803 0.3211 0.3673 0.4204 0.4823 0.5558 

34 0.2691 0.3097 0.3558 0.4088 0.4707 0.5443 

35 0.2583 0.2987 0.3446 0.3975 0.4594 0.5330 

36 0.2479 0.2881 0.3338 0.3866 0.4484 0.5221 

37 0.2379 0.2778 0.3233 0.3759 0.4377 0.5115 

38 0.2282 0.2679 0.3131 0.3656 0.4273 0.5012 

39 0.2188 0.2582 0.3033 0.3556 0.4172 0.4911 

40 0.2098 0.2489 0.2937 0.3458 0.4074 0.4813 

41 0.2011 0.2398 0.2844 0.3363 0.3978 0.4718 

42 0.1927 0.2311 0.2753 0.3271 0.3884 0.4625 

10 28 0.3702 0.4164 0.4686 0.5287 0.5992 0.6834 
29 0.3548 0.4007 0.4528 0.5128 0.5831 0.6672 

30 0.3400 0.3857 0.4376 0.4974 0.5676 0.6516 

31 0.3259 0.3713 0.4230 0.4826 0.5526 0.6365 

32 0.3123 0.3575 0.4089 0.4683 0.5382 0.6219 

33 0.2993 0.3442 0.3953 0.4545 0.5242 0.6078 

34 0.2868 0.3314 0.3822 0.4412 0.5107 0.5942 

35 0.2748 0.3190 0.3696 0.4283 0.4976 0.5810 

36 0.2633 0.3072 0.3574 0.4158 0.4849 0.5682 

37 0.2522 0.2957 0.3456 0.4037 0.4726 0.5558 

38 0.2415 0.2846 0.3342 0.3920 0.4607 0.5437 

39 0.2313 0.2740 0.3231 0.3807 0.4491 0.5321 

40 0.2214 0.2636 0.3125 0.3697 0.4379 0.5207 

41 0.2119 0.2537 0.3021 0.3590 0.4270 0.5097 

42 0.2027 0.2441 0.2921 0.3487 0.4164 0.4990 

15 28 0.4065 0.4585 0.5179 0.5868 0.6685 0.7670 


(continúa) 
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Tabla 74 (continuación) 


B (grados) 
a (grados) 4’ (grados) 90 85 80 75 70 65 

29 0.3881 0.4397 0.4987 0.5672 0.6483 0.7463 

30 0.3707 0.4219 0.4804 0.5484 0.6291 0.7265 

31 0.3541 0.4049 0.4629 0.5305 0.6106 0.7076 

32 0.3384 0.3887 0.4462 0.5133 0.5930 0.6895 

33 0.3234 0.3732 0.4303 0.4969 0.5761 0.6721 

34 0.3091 0.3583 0.4150 0.4811 0.5598 0.6554 

35 0.2954 0.3442 0.4003 0.4659 0.5442 0.6393 

36 0.2823 0.3306 0.3862 0.4513 0.5291 0.6238 

37 0.2698 0.3175 0.3726 0.4373 0.5146 0.6089 

38 0.2578 0.3050 0.3595 0.4237 0.5006 0.5945 

39 0.2463 0.2929 0.3470 0.4106 0.4871 0.5805 

40 0.2353 0.2813 0.3348 0.3980 0.4740 0.5671 

41 0.2247 0.2702 0.3231 0.3858 0.4613 0.5541 

42 0.2146 0.2594 0.3118 0.3740 0.4491 0.5415 

20 28 0.4602 0.5205 0.5900 0.6714 0.7689 0.8880 
29 0.4364 0.4958 0.5642 0.6445 0.7406 0.8581 

30 0.4142 0.4728 0.5403 0.6195 0.7144 0.8303 

31 0.3935 0.4513 0.5179 0.5961 0.6898 0.8043 

32 0.3742 0.4311 0.4968 0.5741 0.6666 0.7799 

33 0.3559 0.4121 0.4769 0.5532 0.6448 0.7569 

34 0.3388 0.3941 0.4581 0.5335 0.6241 0.7351 

35 0.3225 0.3771 0.4402 0.5148 0.6044 0.7144 

36 0.3071 0.3609 0.4233 0.4969 0.5856 0.6947 

37 0.2925 0.3455 0.4071 0.4799 0.5677 0.6759 

38 0.2787 0.3308 0.3916 0.4636 0.5506 0.6579 

39 0.2654 0.3168 0.3768 0.4480 0.5342 0.6407 

40 0.2529 0.3034 0.3626 0.4331 0.5185 0.6242 

41 0.2408 0.2906 0.3490 0.4187 0.5033 0.6083 

42 0.2294 0.2784 0.3360 0.4049 0.4888 0.5930 

Tabla 7.5 Valores de K, [de la ecuación (7.26)] para 6’ = $'/2. 
B (grados) 
a (grados) 4’ (grados) 90 85 80 75 70 65 

0 28 0.3264 0.3629 0.4034 0.4490 0.5011 0.5616 
29 0.3137 0.3502 0.3907 0.4363 0.4886 0.5492 

30 0.3014 0.3379 0.3784 0.4241 0.4764 0.5371 

31 0.2896 0.3260 0.3665 0.4121 0.4645 0.5253 

32 0.2782 0.3145 0.3549 0.4005 0.4529 0.5137 

33 0.2671 0.3033 0.3436 0.3892 0.4415 0.5025 

34 0.2564 0.2925 0.3327 0.3782 0.4305 0.4915 

35 0.2461 0.2820 0.3221 0.3675 0.4197 0.4807 

36 0.2362 0.2718 0.3118 0.3571 0.4092 0.4702 


Tabla 7.5 (continuación) 
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B (grados) 

a (grados) 4'(grados) 90 85 80 75 70 65 
37 0.2265 0.2620 0.3017 0.3469 0.3990 0.4599 
38 0.2172 0.2524 0.2920 0.3370 0.3890 0.4498 
39 0.2081 0.2431 0.2825 0.3273 0.3792 0.4400 
40 0.1994 0.2341 0.2732 0.3179 0.3696 0.4304 
41 0.1909 0.2253 0.2642 0.3087 0.3602 0.4209 
42 0.1828 0.2168 0.2554 0.2997 0.3511 0.4177 

5 28 0.3477 0.3879 0.4327 0.4837 0.5425 0.6115 
29 0.3337 0.3737 0.4185 0.4694 0.5282 0.5972 
30 0.3202 0.3601 0.4048 0.4556 0.5144 0.5833 
31 0.3072 0.3470 0.3915 0.4422 0.5009 0.5698 
32 0.2946 0.3342 0.3787 0.4292 0.4878 0.5566 
33 0.2825 0.3219 0.3662 0.4166 0.4750 0.5437 
34 0.2709 0.3101 0.3541 0.4043 0.4626 0.5312 
35 0.2596 0.2986 0.3424 0.3924 0.4505 0.5190 
36 0.2488 0.2874 0.3310 0.3808 0.4387 0.5070 
37 0.2383 0.2767 0.3199 0.3695 0.4272 0.4954 
38 0.2282 0.2662 0.3092 0.3585 0.4160 0.4840 
39 0.2185 0.2561 0.2988 0.3478 0.4050 0.4729 
40 0.2090 0.2463 0.2887 0.3374 0.3944 0.4620 
41 0.1999 0.2368 0.2788 0.3273 0.3840 0.4514 
42 0.1911 0.2276 0.2693 0.3174 0.3738 0.4410 

10 28 0.3743 0.4187 0.4688 0.5261 0.5928 0.6719 
29 0.3584 0.4026 0.4525 0.5096 0.5761 0.6549 
30 0.3432 0.3872 0.4368 0.4936 0.5599 0.6385 
31 0.3286 0.3723 0.4217 0.4782 0.5442 0.6225 
32 0.3145 0.3580 0.4071 0.4633 0.5290 0.6071 
33 0.3011 0.3442 0.3930 0.4489 0.5143 0.5920 
34 0.2881 0.3309 0.3793 0.4350 0.5000 0.5775 
35 0.2757 0.3181 0.3662 0.4215 0.4862 0.5633 
36 0.2637 0.3058 0.3534 0.4084 0.4727 0.5495 
37 0.2522 0.2938 0.3411 0.3957 0.4597 0.5361 
38 0.2412 0.2823 0.3292 0.3833 0.4470 0.5230 
39 0.2305 0.2712 0.3176 0.3714 0.4346 0.5103 
40 0.2202 0.2604 0.3064 0.3597 0.4226 0.4979 
41 0.2103 0.2500 0.2956 0.3484 0.4109 0.4858 
42 0.2007 0.2400 0.2850 0.3375 0.3995 0.4740 
15 28 0.4095 0.4594 0.5159 0.5812 0.6579 0.7498 
29 0.3908 0.4402 0.4964 0.5611 0.6373 0.7284 
30 0.3730 0.4220 0.4777 0.5419 0.6175 0.7080 
31 0.3560 0.4046 0.4598 0.5235 0.5985 0.6884 
32 0.3398 0.3880 0.4427 0.5059 0.5803 0.6695 
33 0.3244 0.3721 0.4262 0.4889 0.5627 0.6513 
34 0.3097 0.3568 0.4105 0.4726 0.5458 0.6338 
35 0.2956 0.3422 0.3953 0.4569 0.5295 0.6168 


(continúa) 


346 Capitulo 7: Presión lateral de tierra 


Tabla 75 (continuación) 


P (grados) 

a (grados) «' (grados) 90 85 80 75 70 65 
36 0.2821 0.3282 0.3807 0.4417 0.5138 0.6004 
37 0.2692 0.3147 0.3667 0.4271 0.4985 0.5846 
38 0.2569 0.3017 0.3531 0.4130 0.4838 0.5692 
39 0.2450 0.2893 0.3401 0.3993 0.4695 0.5543 
40 0.2336 0.2773 0.3275 0.3861 0.4557 0.5399 
41 0.2227 0.2657 0.3153 0.3733 0.4423 0.5258 
42 0.2122 0.2546 0.3035 0.3609 0.4293 0.5122 

20 28 0.4614 0.5188 0.5844 0.6608 0.7514 0.8613 
29 0.4374 0.4940 0.5586 0.6339 0.7232 0.8313 
30 0.4150 0.4708 0.5345 0.6087 0.6968 0.8034 
31 0.3941 0.4491 0.5119 0.5851 0.6720 0.7772 
32 0.3744 0.4286 0.4906 0.5628 0.6486 0.7524 
33 0.3559 0.4093 0.4704 0.5417 0.6264 0.7289 
34 0.3384 0.3910 0.4513 0.5216 0.6052 0.7066 
35 0.3218 0.3736 0.4331 0.5025 0.5851 0.6853 
36 0.3061 0.3571 0.4157 0.4842 0.5658 0.6649 
37 0.2911 0.3413 0.3991 0.4668 0.5474 0.6453 
38 0.2769 0.3263 0.3833 0.4500 0.5297 0.6266 
39 0.2633 0.3120 0.3681 0.4340 0.5127 0.6085 
40 0.2504 0.2982 0.3535 0.4185 0.4963 0.5912 
41 0.2381 0.2851 0.3395 0.4037 0.4805 0.5744 
42 0.2263 0.2725 0.3261 0.3894 0.4653 0.5582 


a) 


Sobrecarga = q 


Kaq | 


sen? B 
[sen (B + a) 


| 


b) 


\ 


m 


\ 
a K¿yH sen B 


Figura 7.13 Presión activa de Coulomb con una sobrecarga sobre el 


relleno. 
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Ejemplo 7.6 


Considere el muro de retención que se muestra en la figura 7.12a. Datos: H = 4.6 m; peso 


específico del suelo = 16.5 kN/m*, ángulo de fricción del suelo = 30°; ángulo de fricción del 
muro, ó' = Ae cohesión del suelo, c’ = 0; a = 0, B = 90°. Calcule la fuerza activa de Coulomb 
por longitud unitaria del muro. 


Solucion 
De la ecuación (7.25) 
P, = PK, 
De la tabla 7.4, para a = 0°, B = 90°, $' = 30° y &’ = 3’ =20°, K, = 0.297. De aquí, 
P, = $(16.5) (4.6)7(0.297) = 51.85 kN/m " 


Ejemplo 7.7 


Consulte la figura 7.13a. Datos: H = 6.1 m, $' = 30°, 6’ = 20°, a = 5°, B = 85°, q = 96 kN/m? 
y y = 18 kN/m?. Determine la fuerza activa de Coulomb y la ubicación de la línea de acción 
de la resultante P. 


Solución 
Era SE 0, @ S 0 = 2, ay = HP yi, = 05570 (elk) 7/45), De leis EEES 
(TADA 


1 1 2q  senf | 1 
= —KQyQH? = —K,| y + H? = KOH? 
Pa = gee 2 p H sen(B + a) gut 
senf EA 
=F K,Hq Se Jena) 
sen(B + a) 
"EE Su E a aE 
Pao 
= (0.5) (0.3578) (18) (6.1)? + (0.3578) (6.1) (96) ES 
i i Í f i sen (85 + 5) 


119.8 + 208.7 = 328.5 kN/m 
La ubicación de la línea de acción de la resultante: 


H 
uU VIO 2 


IE = Paz 


" cues (S) Es cos (S!) 


DOSES 
= 2.68 m (medidos verticalmente desde el fondo del muro) E 
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Presión lateral de tierra debida a una sobrecarga 


En varios casos se utiliza la teoría de la elasticidad para determinar la presión lateral de tierra 
Sobre estructuras de retención sin cedencia causada por varios tipos de sobrecargas, como carga 
en línea (figura 7.14a) y carga en franja (figura 7.14b). 

De acuerdo con la teoría de la elasticidad, el esfuerzo en cualquier profundidad, z, sobre una 
estructura de retención causada por una carga en línea de intensidad q/longitud unitaria (figura 
7.14a) se expresa con 


_ 2 a?b 7.29 
"C mH (e + BY? dino 


donde ø = esfuerzo horizontal a la profundidad z = bH 


(Consulte el significado de los términos a y b en la figura 7.14a). 


Carga en línea 
q/ longitud unitaria 


|< b' >| a’ 


q/longitud unitaria 


Figura 7.14 Presión lateral de tierra causada por 
a) carga en línea y b) carga de franja. 
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Sin embargo, debido a que el suelo no es un medio perfectamente elástico, se pueden esperar 
algunas desviaciones de la ecuación (7.29). Las formas modificadas de esta ecuación generalmente 
aceptadas para emplearlas con suelos son las siguientes: 


4a ab 
= => 04 7.30 
[os 2H E F p para a ( ) 
y. 
Nu 0.203b 


H (016 + py para a = 0.4 (7.31) 


En la figura 7.14b se muestra una carga de franja con una intensidad de q/área unitaria ubi- 
cada a una distancia b' de un muro de altura H. Con base en la teoría de la elasticidad, el esfuerzo 
horizontal, c, a cualquier profundidad z sobre una estructura de retención es 


g= 2(g — sen f cos 2a) (7.32) 
(Los ángulos « y f se definen en la figura 7.14b.) 


Sin embargo, en el caso de suelos, el lado derecho de la ecuación (7.32) se duplica para 
tomar en cuenta la cedencia de la masa de suelo, o 


2q 
o= pat — sen B cos 2a) (7.33) 


La fuerza total por longitud unitaria (P) debida sólo a una carga de franja (Jarquio, 1981) 
se puede expresar como 


q 
donde 
[b 
0, = tan (5) (grados) (7.35) 
rg y 
0, — cn H ) (grados) (7.36) 


La ubicación z (consulte la figura 7.14b) de la fuerza resultante, P, se puede obtener con 


2 = = E , 
oe E (8; = 0) + (R= 0) = 5734 H uum 


2H (0, au 61) 
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donde 
R = (a' + b'Y(90 — 0,) (7.38) 
Q = b'(90 — 01) (7.39) 


Ejemplo 7.8 
Consulte la figura 7.14b. Aquí, a’ = 2 m, b' = 1 m, q = 40 kN/m? y H = 6 m. Determine la 
fuerza total sobre el muro (kN/m) causada sólo por la carga de franja. 


Solución 
De las ecuaciones (7.35) y (7.38), 


De la ecuación (7.34), 


4 
P= 59 10, -8)]- So [6657 — 946)] = 45.63 kN/m " 


Ejemplo 7.9 


Consulte el ejemplo 7.8. Determine la ubicación z de la resultante. 


Solución 
De las ecuaciones (7.38) y (7.39), 


R = (a' + b')90 — 6) = (2 + 190 — 26.57) = 570.87 
Q = b'(90 — 6,) = (1)90 — 9.46) = 80.54 


De la ecuación (7.37), 


HAO, = (3 UR = @) = us 
2H (0, B 01) 
eee Se — 9.46) + (570.87 — 80.54) — (57.3) (2) (6) 
(2) (6) (26.57 — 9.46) 


e^ 


| = 3.96 m 7 


Presion activa de tierra para condiciones sismicas 


La teoría de la presión activa de tierra de Coulomb (consulte la sección 7.5) se puede ampliar para 
tomar en cuenta las fuerzas ocasionadas por un sismo. En la figura 7.15 se muestra una condición 
de presión activa con un relleno granular (c' — 0). Observe que las fuerzas que actáan sobre la 
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Relleno granular 


Figura 7.15 Deducción de la ecuación (7.42). 


cufia de falla del suelo en la figura 7.15 son esencialmente las mismas que las que se muestran en 
la figura 7.12a con la adición de K,W y K,W en las direcciones horizontal y vertical, respectiva- 
mente; K, y K, se pueden definir como 


componente horizontal de la aceleración del sismo 
k, = (7.40) 


aceleración debida a la gravedad, g 


componente vertical de la aceleración del sismo 


k, (7.41) 


aceleración debida a la gravedad, g 


Igual que en la sección 7.5, la relación para la fuerza activa por longitud unitaria del muro 
(P,,) se puede determinar con 


pH UR (7.42) 
donde 


K,, = coeficiente de presión activa de tierra 
sen? ($' + B — 0") 


p í m We sen($' + ó')sen($' — 0' — a) |? 
iid gyi + (eee ee a | 


(7.43) 


9 = in| Kn | (7.44) 
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Observe que para la condición sin sismo 
k, = 0, k, =0 y 0 =0 


De aquí, Ke = K, [según la ecuación (7.26)]. Algunos valores de K,, para B = 90° y k, = 0 se 
indican en la tabla 7.6. 
La magnitud de P,, según la ecuación (7.42) también se puede determinar como (Seed y 


Whitman, 1970), 


Belga E) 7.45 
ae — 2” ( a) alB ,a )] cos6’sen2B ( * ) 
donde 
p.=p-0' (7.46) 
a’ =)'+a (7.47) 


K (B', a”) = coeficiente de presión activa de Coulomb sobre un muro con inclinación de la cara 
posterior de 8’ con la horizontal y con un relleno inclinado a un ángulo a’ con la horizontal 
(como en las tablas 7.4 y 7.5). 

A la ecuación (7.42) suele referírsele como solución de Mononobe-Okabe. A diferencia del 
caso que se muestra en la figura 7.12a, la presión de tierra resultante en esta situación, segün la ecua- 
ción (7.42), no actúa a una distancia de H/3 desde el fondo del muro. El procedimiento siguiente 
se puede utilizar para obtener la ubicación de la fuerza resultante P, ; 


Paso 1. Se calcula P, utilizando la ecuación (7.42) 


a 


Paso 2. Se calcula P, utilizando la ecuación (7.25) 
Paso 3. Se calcula 


AP, = Pao — P, (7.48) 


ae 


Paso 4. Se supone que P, actúa a una distancia de H/3 desde el fondo del muro (figura 7.16) 


Figura 7.16 Determinación de la linea de acción de P, . 
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Tabla 76 Valores de K, [ecuación (7.43)] para B = 90° y k, = 0. 


$' (grados) 

kp ô' (grados) a(grados) 28 30 35 40 45 

0.1 0 0 0.427 0.397 0.328 0.268 0.217 
0.2 0.508 0.473 0.396 0.382 0.270 
0.3 0.611 0.569 0.478 0.400 0.334 
0.4 0.753 0.697 0.581 0.488 0.409 
0.5 1.005 0.890 0.716 0.596 0.500 
0.1 0 5 0.457 0.423 0.347 0.282 0.227 
0.2 0.554 0.514 0.424 0.349 0.285 
0.3 0.690 0.635 0.522 0.431 0.356 
0.4 0.942 0.825 0.653 0.535 0.442 
0.5 — — 0.855 0.673 0.551 
0.1 0 10 0.497 0.457 0.371 0.299 0.238 
0.2 0.623 0.570 0.461 0.375 0.303 
0.3 0.856 0.748 0.585 0.472 0.383 
0.4 — — 0.780 0.604 0.486 
0.5 — — — 0.809 0.624 
0.1 $'/2 0 0.396 0.368 0.306 0.253 0.207 
0.2 0.485 0.452 0.380 0.319 0.267 
0.3 0.604 0.563 0.474 0.402 0.340 
0.4 0.778 0.718 0.599 0.508 0.433 
0.5 1.115 0.972 0.774 0.648 0.522 
0.1 $'/2 5 0.428 0.396 0.326 0.268 0.218 
0.2 0.537 0.497 0.412 0.342 0.283 
0.3 0.699 0.640 0.526 0.438 0.367 
0.4 1.025 0.881 0.690 0.568 0.475 
0.5 — — 0.962 0.752 0.620 
0.1 $'/2 10 0.472 0.433 0.352 0.285 0.230 
0.2 0.616 0.562 0.454 0.371 0.303 
0.3 0.908 0.780 0.602 0.487 0.400 
0.4 — — 0.857 0.656 0.531 
0.5 — — — 0.944 0.722 
0.1 id! 0 0.393 0.366 0.306 0.256 0.212 
0.2 0.486 0.454 0.384 0.326 0.276 
0.3 0.612 0.572 0.486 0.416 0.357 
0.4 0.801 0.740 0.622 0.533 0.462 
0.5 1.177 1.023 0.819 0.693 0.600 
0.1 2' 5 0.427 0.395 0.327 0.271 0.224 
0.2 0.541 0.501 0.418 0.350 0.294 
0.3 0.714 0.655 0.541 0.455 0.386 
0.4 1.073 0.921 0.722 0.600 0.509 
0.5 — — 1.034 0.812 0.679 
0.1 id! 10 0.472 0.434 0.354 0.290 0.237 
0.2 0.625 0.570 0.463 0.381 0.317 
0.3 0.942 0.807 0.624 0.509 0.423 
0.4 — — 0.909 0.699 0.573 
0.5 — — — 1.037 0.800 


Paso 5. Se supone que AP,, actúa a una distancia de 0.6H desde el fondo del muro 
(figura 7.16) 
Paso 6. Se calcula la ubicación de la resultante como 


Osmar) + (5) 
P, 


ae 


(7.49) 


Ejemplo 7.10 
Consulte la figura 7.17. Para k, = 0 y k, = 0.3, determine: 


a. P utilizando la ecuación (7.45) 


ae 


b. La ubicación de la resultante, z, desde el fondo del muro 


T 
$'- 35° 
y = 16.51 kN/m? 
6’ = 17.5 

3.05 m 

Y 
Solución 
Parte a 
De la ecuación (7.44), 


kj, 0.3 
'e un = a? = 167% 
0 an (; = =) an (; s 5) 6 


De las ecuaciones (7.46) y (7.47), 


E= p= P =90- 16.7 = 73.3? 
0 + a= 16.7 + 0 = 16.7? 
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Con referencia a la tabla 7.5. Para $' = 35°, 6'/d@ = 0.5, B' = 73.3? y a’ = 16.7°, el valor de 
K (B', a”) = 0.495. Por lo tanto, de la ecuación (7.45), 


sen?’ 

cos T) 
sen?73.3 

cos16.7 sen?90 


íl 2 ET 
m zu (1 m k,)[K,(B X y 


= (1651) (3.05)°(1 — (0)) (0.495)( ) = 36.4 kN/m 


Parte b 
De la ecuación (7.25), 


P, = yH°K, 
De la ecuación (7.26) con 6’ = 17.5°, B = 90° ya = 0°, K, = 0.246 (tabla 7.5). 
P, = 3(16.51) (3.05)?(0.246) = 18.89 kN/m 
AP, = Pre — P, = 36.32 — 18.89 = 17.43 kN/m 


De la ecuación (7.49), 


z= (eH (AR) CSU) 
Be 
[(0.6) (3.05) ](17.43) + (3.05/3) (18.89) 
7 36.32 B 


1.41 m a 


Presión activa por rotación del muro respecto 
a su parte superior: Corte apuntalado 


En las secciones anteriores se vio que un muro de retención gira respecto a su fondo. (Consulte la 
figura 7.18a). Con suficiente cedencia del muro, la presión lateral de tierra es aproximadamente igual 
a la obtenida con la teoría de Rankine o con la de Coulomb. En contraste con los muros de retención, 
los cortes apuntalados presentan un tipo diferente de cedencia del muro. (Consulte la figura 7.18b). 
En este caso, la deformación del muro aumenta gradualmente con la profundidad de la excavación. 
La variación de la cantidad de deformación depende de varios factores, como del tipo de suelo, de la 
profundidad de la excavación y de la calidad de la ejecución. Sin embargo, con muy poca cedencia 
del muro en la parte superior del corte, la presión lateral de tierra será cercana a la presión en repo- 
so. En el fondo del muro, con un grado mucho mayor de cedencia, la presión lateral de tierra será 
sustancialmente menor que la presión activa de tierra de Rankine. Como resultado, la distribución 
de la presión lateral de tierra variará en gran medida en comparación con la distribución lineal 
supuesta en el caso de muros de retención. 

La fuerza lateral total por longitud unitaria del muro, P, impuesta sobre un muro se puede eva- 
luar teóricamente empleando la teoría general de cuñas de Terzaghi (1943). (Consulte la figura 7.19.) 
La superficie de falla se supone que es un arco de una espiral logarítmica, definido como 


poro (7.50) 


donde $' = ángulo de fricción efectivo del suelo. 
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Puntal 


a) b) 


Figura 7.18 Naturaleza de la cedencia de muros: a) muro de retención; b) corte apuntalado. 


Centro de 
la espiral 


Presión lateral, o; 
> 


R Figura 7.19 Análisis de cortes apunta- 


1 l lados mediante la teoría general de cuñas: 
a Arco de la rotación del muro respecto a su parte 
espiral logarítmica superior. 


En la figura, H es la altura del corte y el peso específico, el ángulo de fricción y la cohesión 
del suelo son iguales a y, $' y c', respectivamente. Las siguientes son las fuerzas por longitud 
unitaria del corte que actúan sobre la cuña de falla de prueba: 


1. Peso de la cufia, W. 

2. Resultante de las fuerzas normal y cortante a lo largo de ab, R. 

3. La fuerza de cohesión a lo largo de ab, C. 

4. La fuerza de adhesión a lo largo de ac, C,. 

5. P,, que es la fuerza que actúa a una distancia n H desde el fondo del muro y está inclinada a 
un ángulo 6’ respecto a la horizontal. 


La fuerza de adhesión es 
C, = c H (7.51) 


donde c; = adhesión unitaria. 

Un procedimiento detallado de la evaluación de P, está más allá del alcance de este libro; los 
interesados pueden consultar un libro de mecánica de suelo para obtener más información. Kim y 
Preber (1969) proporcionaron valores tabulados de P, / Mm determinados empleando los principios 
de la teoría general de cuñas. En la tabla 7.7 se da la variación de P, /0.5yH? para relleno de suelo 
granular obtenida utilizando la teoría general de cuñas. 
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Tabla 77 Presión activa para rotación del muro: teoría general de cuñas (relleno de suelo granular). 


. P,/0.5 yH? 
Angulo de fricción 
del suelo, $' (grados) o'[o' n,- 0.3 n, = 0.4 n, = 0.5 n, = 0.6 
25 0 0.371 0.405 0.447 0.499 
Y 0.345 0.376 0.413 0.460 
x% 0.342 0.373 0.410 0.457 
1 0.344 0.375 0.413 0.461 
30 0 0.304 0.330 0.361 0.400 
Y 0.282 0.306 0.334 0.386 
7^ 0.281 0.305 0.332 0.367 
1 0.289 0.313 0.341 0.377 
35 0 0.247 0.267 0.290 0.318 
Y 0.231 0.249 0.269 0.295 
7 0.232 0.249 0.270 0.296 
1 0.243 0.262 0.289 0.312 
40 0 0.198 0.213 0.230 0.252 
Y 0.187 0.200 0.216 0.235 
7^ 0.190 0.204 0.220 0.239 
1 0.197 0.211 0.228 0.248 
45 0 0.205 0.220 0.237 0.259 
Y 0.149 0.159 0.171 0.185 
7^ 0.153 0.164 0.176 0.196 
1 0.173 0.184 0.198 0.215 


Presion activa de tierra por traslacion del muro 
de retencion: Relleno granular 


En ciertas circunstancias, los muros de retención pueden experimentar una traslación lateral, como 
se muestra en la figura 7.20. Una solución para la distribución de la presión activa para este caso 
la proporcionó Dubrova (1963) y también la describió Harr (1966). En la solución de Dubrova se 
supone la validez de la solución de Coulomb [ecuaciones (7.25) y (7.26)]. A fin de comprender este 
procedimiento, considere un muro vertical con un relleno granular horizontal (figura 7.21). Para 
rotación respecto a la parte superior del muro, la resultante R de las fuerzas normal y cortante a 
lo largo de la línea de ruptura AC está inclinada a un ángulo $' respecto a la normal trazada hasta 
AC. De acuerdo con Dubrova existe un número infinito de líneas de casi ruptura como A'C', 


A"C", .. . para las cuales la fuerza resultante R está inclinada a un ángulo y, donde 
Pz 
= 7.52 
etm (7.52) 


Ahora, consulte las ecuaciones (7.25) y (7.26) para la presión activa de Coulomb. Para B = 90° y 
a = 0, la relación para la fuerza activa de Coulomb también se puede rescribir como 


2 
H 
p-— 
2 cos 6’ 1 
cos $' 


(7.53) 


+ (tan? ġ' + tan $' tan 6’)°° 
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C 
Relleno 
granular 
H , 
c=0 
Figura 7.20 Traslación lateral Figura 7.21 Líneas de casi ruptura detrás de un muro 
de un muro de retención. de retención. 
Entonces la fuerza contra el muro a cualquier z está dada por 
2 
Y Z 
P, = 7.54 
Teo |. 1 Ge") 


+ (tan? y + tan y tan 6’)°° 
cos yi 


La presión activa a cualquier profundidad z para rotación del muro respecto a su parte superior es 


dP, y z cos? ys z^$' cos? y | 
y = = + p 
az) dz ala n y)? H(1 n mang) m) ( 55) 
( tan T) 
donde m = | 1 + : (7.56) 
tan y 


Para muros sin fricción, 6’ = 0 y la ecuación (7.55) se simplifica a 


2) (=~ Hes) 
r = y tan? | 45 7.57 
T(z) y tan Diam (7.57) 
Para rotación del muro respecto a su fondo, se puede determinar una expresión similar con 

la forma 
yz cos $' 2 

= 7.58 
ez) cos ô’ (; + m sen 7) Eom) 


Para traslación del muro, la presión activa se puede tomar igual a 


zc 
Ta ( z) traslación ~~ ITa ( z) rotación respecto a la parte superior + T, ( z) rotación respecto al dudo] (7 59) 
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Ejemplo 7.11 


Considere un muro sin fricción de 5 m de altura. Para el relleno granular, y = 17.3 kN/m? 
y $' = 36°. Calcule y trace la variación de ø (z) para un modo de traslación del movi- 
miento del muro. 


Solución 
Para un muro sin fricción, 6’ = 0. De aquí, m es igual a 1 [ecuación (7.56)]. Por lo tanto, para 
la rotación respecto a la parte superior, de la ecuación (7.57), 


Ñ , o'z pe 
oha) = Ta) = y sane 45 2H a ues (#2) 
al aa 
co H 
Para la rotación respecto al fondo, de la ecuación (7.58), 
——À 
Mo = Co = VT E een ¢' 


Taa) + Fag) 
5 


T, ( Z ) traslación — 


Ahora se puede elaborar la tabla siguiente con y = 17.3 kKN/m?, 6’ = 36° y H = 5 m. 


z Tan © 42) GI EE 
(m) (kN/m?) (kN/m?) (kN/ m?) 

0 0 0 0 

11-29 13.26 5.62 9.44 
DS 15.26 11.24 13:228 
SIS 11.48 16.86 14.17 
5.0 5.02 22.48 IBS) 


El trazo de c (z) contra z se muestra en la figura 7.22. 


c) traslación (kN / m?) 
0 5 10 15 
0 | 


Figura 7.22 [| 
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Presion pasiva 


Presion pasiva de tierra de Rankine 


En la figura 7.23a se muestra un muro de retención vertical sin fricción con un relleno horizontal. 
A la profundidad z, la presión vertical efectiva sobre un elemento de suelo es c; = yz. Al inicio, 
si el muro no cede en absoluto, el esfuerzo lateral a esa profundidad será o; = K c. Este estado de 
esfuerzo se ilustra mediante el círculo de Mohr a en la figura 7.23b. Ahora, si el muro se empuja 
contra la masa de suelo en una cantidad Ax, como se muestra en la figura 7.23a, el esfuerzo vertical 
a la profundidad z permanecerá igual; sin embargo, el esfuerzo horizontal aumentará. Así pues, 
c, será mayor que Ko’. Ahora se puede representar el estado de esfuerzo mediante el círculo de 
Mohr b en la figura 7.23b. Si el muro se mueve aún más hacia adentro (es decir, Ax se incrementa 
atin más), los esfuerzos a la profundidad z alcanzarán finalmente el estado representado por el círculo 
de Mohr c. Observe que este círculo de Mohr toca la envolvente de falla de Mohr-Coulomb, lo que 
implica que el suelo detrás del muro fallará al ser empujado hacia arriba. Al esfuerzo horizontal, 
g, en este punto se le refiere como presión pasiva de Rankine, o o, = 07. 

Para el círculo de Mohr c en la figura 7.23b, el esfuerzo principal mayor es ø’ y el esfuerzo 
principal menor es c. Al sustituir estas cantidades en la ecuación (1.87) se obtiene 


gc otav (ss + 2) + ocn 49 3E 2) (7.60) 
Ahora, sea 
K, = coeficiente de presión pasiva de tierra de Rankine 
= vas + 2) (7.61) 


Entonces, de la ecuación (7.60), se tiene 
ing = Gok. + DO NORD (7.62) 


La ecuación (7.62) produce el diagrama de presión pasiva (figura 7.23c) para el muro que 
se muestra en la figura 7.23a. Observe que en z — 0, 


o,=0 y 0 =2VK, 
yenz=H, 
o,=yH y 9, =yHK, +20 VE, 


La fuerza pasiva por longitud unitaria el muro se puede determinar a partir del área del 
diagrama de presión, o 


P, = y PK, + 2c HVK, (7.63) 


Las magnitudes aproximadas de los movimientos del muro, Ax, requeridos para desarrollar 
la falla ante condiciones pasivas son las siguientes: 
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Movimiento del muro para 


Tipo de suelo condición pasiva, Ax 
Arena densa 0.005H 
Arena suelta 0.01H 
Arcilla firme 0.01H 
Arcilla suave 0.05H 


Dirección del 
movimiento del muro 


45 —9'/2 
^ UID DIRAIS ICT WP ITEM 
c! 
p' 
H 
A Dl 
[ove 
m 
"d Rotación 
respecto a a) 
este punto 


Esfuerzo cortante 
^ 


Esfuerzo 

normal 

efectivo 
> 


ERN 
on 9, 


2c'VK,, 
«> 
A 
H 
Y 
«——K, yH + 2c'VK, —> 


c) 


Figura 7.23 Presión pasiva de Rankine. 


362 Capitulo 7: Presión lateral de tierra 


Si el relleno detrás del muro es un suelo granular (es decir, c' = 0), entonces, de la ecuación 
(7.63), la fuerza pasiva por longitud unitaria del muro será 


1 
P= eS (7.64) 


Ejemplo 7.12 
En la figura 7.24a se muestra un muro de 3 m de altura. Determine la fuerza pasiva de Rankine 
por longitud unitaria del muro. 


Solucion 
Para el estrato superior de suelo 


Ka) = tan? (4s F 2) = tan?(45 + 15) = 3 


y = 15.72 kN/m? 


$i = 30° 
Z c; =0 
Nivel 
Y freático 


Figura 7.24 


Para el estrato inferior de suelo 


Kio = tan? (as + 2) = tan'(45 + 13) = 2.56 


rp OK, T 2c VK, 
donde 
a), = esfuerzo vertical efectivo 
en z = 0, o} = 0, ci oo 0 
en z = 2m oh = (15.72)(2) = 3144 kN/m’, cj = 0 


Por lo tanto, para el estrato superior de suelo 


95 = 31.44K pa) + 2(0) V Kpa) = 31.44(3) = 94.32 KN/m? 


7.11 Presión pasiva de tierra de Rankine: Cara posterior vertical y relleno inclinado 363 


A esta profundidad, es decir, z — 2 m, para el estrato inferior de suelo 
0, = e, Ko) =p 265 V Ko) = 31.44(2.56) E 2(10) V 2.56 
= 80.49 + 32 = 112.49 kN/m” 
De nuevo, en z = 3m, 
To SIPC) AU) 
= 31.44 + (18.86 — 9.81)(1) = 40.49 kN/m? 
De aquí, 
Tp = OK yg) + 203 V Kya) = 40.49(2.56) + (2) (10) (1.6) 
= 135.65 kN/m? 


Observe que, debido a la presencia del nivel freático, el esfuerzo hidrostático, u, también se 
tiene que tomar en cuenta. Para z = 0 a 2 m, u = 0; z = 3 m, u = (1)(y,,) = 9.81 kN/m’. 

En la figura 6.24b está trazado el diagrama de presión pasiva. La fuerza pasiva por longitud 
unitaria del muro se puede determinar a partir del área del diagrama de presión como sigue: 


Área 

núm. Area 

1 à) (2)(94.32) = 013) 
2 (112.49)(1) = 112.49 
3 (5) (1)(135.65 — 112.49) = 11.58 
4 G) (9.81)(1) = 4,905 


Pp = 223.3 kN/m 


Presion pasiva de tierra de Rankine: 
Cara posterior vertical y relleno inclinado 


Suelo granular 


Para un muro de retención vertical sin fricción (figura 7.10) con un relleno granular (c' = 0), 
la presión pasiva de Rankine a cualquier profundidad se puede determinar de una manera similar 
a la mostrada en el caso de la presión activa en la sección 7.4. La presión es 


a, = zk, (7.65) 
y la fuerza pasiva es 
P, = xyH°K, (7.66) 
donde 


cos a + Vcos* a — cos? q” 


cos a— V cos? a — cos? q” 


K, =cosa@ (7.67) 


p 
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K' 


Tabla 78 Coeficiente de presión pasiva de tierra K , [de la ecuación (7.67)]. 


q" (grados) > 


la (grados) 28 30 32 34 36 38 40 
0 2.770 3.000 3.255 3:337 3.852 4.204 4.599 

5 2.115 2.943 3.196 3.476 3.788 4.136 4.527 

10 2.551 2.775 3.022 3.295 3.598 3.937 4.316 

15 2.284 2.502 2.740 3.003 3.293 3.615 3.977 

20 1.918 2.132 2.362 2.612 2.886 3.189 3.526 

25 1.434 1.664 1.894 2.135 2.394 2.676 2.987 


Igual que en el caso de la fuerza activa, la fuerza resultante, P , está inclinada a un ángulo a 
con la horizontal e interseca el muro a una distancia H/3 desde el fondo del muro. Los valores de 
K, (el coeficiente de presión pasiva de tierra) para varios valores de o y $' se dan en la tabla 7.8. 


Suelo c' - $' 


Si el relleno del muro de retención vertical sin fricción es un suelo c' —$' (consulte la figura 
7.10), entonces (Mazindrani y Ganjali, 1997) 


o, = yzK, = yzK,cosa (7.68) 
donde 
2 c D D 
2cos a + 2| — Jcos q” sen o 
1 yz 
P cos? g ub Y c' x: 
+ 4[4cos? a(cos? a — cos? $') + (=) cos? $' + (rosa sen $' cos $” 
yz yz 

(7.69) 


La variación de K; con $', a y c'/ yz se indica en la tabla 7.9 (Mazindrani y Ganjali, 1997). 


Tabla 79 Valores de K,. 


Cc [yz 

$' (grados) a (grados) 0.025 0.050 0.100 0.500 
15 0 1.764 1.829 1.959 3.002 
5 1.716 1.783 1.917 2.971 

10 1.564 1.641 1.788 2.880 

15 1.251 1.370 1.561 2.732 

20 0 2.111 2.182 2:325 3.468 
5 2.067 2.140 2.285 3.435 

10 1.932 2.010 2.162 3.339 

15 1.696 1.786 1.956 3.183 

25 0 2.542 2.621 2.778 4.034 
3 2.409 2.578 2.737 3.999 

10 2.368 2.450 2.614 3.895 

15 2.147 2.236 2.409 3.726 


(continúa) 
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Tabla 79 (continuación) 


Cc [yz 
$' (grados) a (grados) 0.025 0.050 0.100 0.500 
30 0 3.087 3.173 3.346 4.732 
5 3.042 3.129 3.303 4.674 
10 2.907 2.996 3.174 4.579 
15 2.684 2.777 2.961 4.394 


7.12 Presion pasiva de tierra de Coulomb 


Coulomb (1776) también presentó un análisis para determinar la presión pasiva de tierra (es de- 
cir, cuando el muro se mueve hacia la masa de suelo) para muros con ángulo de fricción (6’ = 
ángulo de fricción del muro) y conteniendo un material de relleno granular similar al analizado 
en la sección 7.5. 

Para comprender la determinación de la fuerza pasiva de Coulomb, P „ considere el muro que 
se muestra en la figura 7.25a. Igual que en el caso de la presión activa, Coulomb supuso que la 
superficie potencial de falla en el suelo era un plano. Para una cufia de falla de prueba de suelo, 
como la ABC,, las fuerzas por longitud unitaria del muro que actüan sobre la cufia son: 


1. El peso de la cuña, W 
2. La resultante, R, de las fuerzas normal y cortante sobre el plano BC, y 
3. La fuerza pasiva, Pr 


Fuerza pasiva 


P. 


p(mín) «— —— — — 


Movimiento 
— ———»* del muro hacia 
el suelo 


A 


* 
H pcó 
i yv 

H/3 
" eer Be 0,  d' 
a) b) 


Figura 7.25 Presión pasiva de Coulomb. 
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7.13 


Tabla 7.10 Valores de K, [de la ecuación (7.71)] para B = 90? y a = 0*. 


6' (grados) 
$' (grados) 0 5 10 15 20 
15 1.698 1.900 2.130 2.405 2.735 
20 2.040 2.313 2.636 3.030 3.525 
25 2.464 2.830 3.286 3.855 4.597 
30 3.000 3.506 4.143 4.977 6.105 
35 3.690 4.390 5.310 6.854 8.324 
40 4.600 5.590 6.946 8.870 11.772 


En la figura 7.25b se muestra el triángulo de fuerzas en equilibrio para la cuña de prueba 
ABC,. A partir de este triángulo de fuerzas, se puede determinar el valor de Py debido a que se 
conoce la dirección de las tres fuerzas y la magnitud de una fuerza. 

Se pueden elaborar triángulos similares para varias cufias de prueba, como ABC,, ABC,, 
ABC,, . . . , y determinar los valores correspondientes de P En la parte superior de la figura 7.25a 


se muestra la variación de los valores de P, para cuñas diferentes. El valor mínimo de P, en este 
diagrama es la fuerza pasiva de Coulomb, cuya expresión en forma matemática es 


P, =3yH?K, (7.70) 


donde 
K, = coeficiente de presión pasiva de Coulomb 
sen’(B— 4) 


E 5 ; = sen(d’ + ó')sen($' + a) |? 
Senis Sen e IE y sen(B + ó')sen(B + a) | 


(7.71) 


Los valores del coeficiente de presión pasiva, K,, para varios valores de $' y 6’ se indican en la 
tabla 7.10 (8 = 90°, a = 0°). 

Observe que la fuerza pasiva resultante, P. , actuará a una distancia H, /3 desde el fondo del 
muro y estará inclinada a un ángulo 6’ con la normal trazada hasta la cara posterior del muro. 


Comentarios sobre la suposición de la superficie de falla 
para los cálculos de la presión de Coulomb 


Los métodos de cálculo de la presión de Coulomb para la presión activa y pasiva se analizaron en 
las secciones 7.5 y 7.12. La suposición fundamental en estos análisis es la aceptación de la superfi- 
cie de falla plana. Sin embargo, para muros con fricción, esta suposición no es válida en la prácti- 
ca. La naturaleza de la superficie de falla real en la masa de suelo para la presión activa y pasiva se 
muestra en la figura 7.26a y b, respectivamente (para un muro vertical con un relleno horizontal). 
Observe que la superficie de falla BC es curva y que la superficie de falla CD es un plano. 

Si bien la superficie de falla real en el suelo para el caso de presión activa es un poco dife- 
rente de la supuesta en el cálculo de la presión de Coulomb, los resultados no son muy diferentes. 
Sin embargo, en el caso de presión pasiva, conforme aumenta el valor de 6’, el método de cálculo 
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Jäs- nm 


b) 


Figura 7.26 Naturaleza de la superficie de falla en un suelo con fricción del muro: a) presión activa; 
b) presión pasiva. 


de Coulomb da valores cada vez más erróneos de P... Este factor de error podría conducir a una 
condición insegura debido a que los valores de P resultarían mayores que la resistencia del suelo. 

Se han conducido varios estudios para determinar la fuerza pasiva P, suponiendo que la parte 
curva BC en la figura 7.26b es un arco de un círculo, una elipse o una espiral logarítmica. 

Shields y Tolunay (1973) analizaron el problema de la presión pasiva para un muro verti- 
cal con un relleno de suelo granular horizontal (c' — 0). Este análisis se realizó considerando 
la estabilidad de la cufía ABCC' (consulte la figura 7.26b), utilizando el método de rebanadas y 
suponiendo BC como un arco de una espiral logarítmica. De la figura 7.26b, la fuerza pasiva por 
longitud unitaria del muro se puede expresar como 


1 
P, = EH? (7.72) 


Los valores del coeficiente de presión pasiva de tierra, K, obtenidos por Shields y Tolunay se 
dan en la figura 7.27. Estos valores son tan buenos como cualesquier otros para fines de diseño. 


Solución mediante el método de rebanadas triangulares 


Zhu y Qian (2000) emplearon el método de rebanadas triangulares (como en la zona de ABC en 
la figura 7.28) para obtener la variación de Ky De acuerdo con este análisis 


K, = Kys =0R (7.73) 
donde 
K , ^ coeficiente de presión pasiva de tierra para valores dados de 0, 6’ y $” 
Ky -o, ^ K, para valores dados de 6 y ¢' conó' = 0 


R = factor de modificación que es una función de q”, 0, 5'/¢' 


368 Capitulo 7: Presión lateral de tierra 


18 4 


16 4 


14 4 


12: 


0.6 


10 4 
0.4 


0.2 


0 T T T T | 
20 25 30 35 40 45 
ángulo de fricción del suelo, $' (grados) 


Figura 7.27 K, basado en el análisis de Shields y Tolunay. 
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Figura 7.28 Solución de la presión pasiva mediante el método de rebanadas triangulares. 


(Nota: BC es un arco de una espiral logarítmica) 
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Las variaciones de K se indican en la tabla 7.11 y los valores interpolados de R en la 


p(s’ = 0) 
tabla 7.12. 


Tabla 711 Variación de Kj - 9) [consulte la ecuación (7.73) y la figura 7.28]*. 


0 (grados) 
$' (grados) 30 25 20 15 10 5 0 
20 1.70 1.69 1.72 1.77 1.83 1.92 2.04 
21 1.74 1:73 1.76 1.81 1.89 1.99 2.12 
22 1.77 1.77 1.80 1.87 1.95 2.06 2.20 
23 1.81 1.81 1.85 1.92 2.01 2.13 2.28 
24 1.84 1.85 1.90 1.97 2.07 2.21 2.37 
25 1.88 1.89 1.95 2.03 2.14 2.28 2.46 
26 1.91 1.93 1.99 2.09 2.21 2.36 2.56 
27 1.95 1.98 2.05 2:15 2.28 2.45 2.66 
28 1.99 2.02 2.10 2.21 2:95 2.54 2 
29 2.03 2.07 2.15 22) 2.43 2.63 2.88 
30 2.07 231 2.21 2.34 2.51 2213 3.00 
31 2.11 2.16 2.21 241 2.60 2.83 3:12 
32 2.15 2.21 2.33 2.48 2.68 2.93 3.25 
33 2.20 2.26 2.39 2.56 2.77 3.04 3.39 
34 2.24 2:32; 2.45 2.64 2.87 3.16 3.53 
35 2.29 2.37 2.52 2.72 2.97 3.28 3.68 
36 2.33 2.43 2.59 2.80 3.07 3.41 3.84 
37 2.38 2.49 2.66 2.89 3.18 3.55 4.01 
38 2.43 2.55 2.73 2.98 3.29 3.69 4.19 
39 2.48 2.61 2.81 3.07 3.41 3.84 4.38 
40 2.53 2.67 2.89 3.17 3.53 4.00 4.59 
4] 2.59 2.74 2.97 3.27 3.66 4.16 4.80 
42 2.64 2.80 3.05 3.38 3.80 4.34 5.03 
43 2.70 2.88 3.14 3.49 3.94 4.52 5.27 
44 2.76 2.94 3.23 3.61 4.09 4.72 5.53 
45 2.82 3.02 3.32 3:73 4.25 4.92 5.80 


"Basada en Zhu y Qian, (2000). 


Tabla 7.12 Variación de R [ecuación (7.73)]. 


R para $' (grados) 


0 (grados) &'[o' 30 35 40 45 
0 0.2 1.2 1.28 1.35 1.45 

0.4 1.4 1.6 1.8 2.2 

0.6 1.65 1.95 2.4 3.2 
0.8 1.95 2.4 3.15 4.45 

1.0 2.2 2.85 3.95 6.1 

5 0.2 1.2 1.25 1.32 1.4 

0.4 1.4 1.6 1.8 2.1 

0.6 1.6 1.9 2.35 3.0 

0.8 1.9 2.35 3.05 4.3 


1.0 2.15 2.8 3.8 Del: 
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Tabla 7.12 (continuación) 


R para $' (grados) 


0 (grados) öle 30 35 40 45 
10 0.2 1.15 1.2 1.3 1.4 
0.4 1.35 1.5 1.7 2.0 
0.6 1.6 1.85 2.25 2.9 
0.8 1.8 2.25 2.9 4.0 
1.0 2.05 2.65 3.6 5.3 
15 0.2 1.15 1.2 1.3 1.35 
0.4 1.35 1.5 1.65 1.95 
0.6 1.55 1.8 2.2 2.7 
0.8 1.8 2.2 2.8 3.8 
1.0 2.0 2.6 3.4 4.95 
20 0.2 1.15 1.2 1:3 1.35 
0.4 1.35 1.45 1.65 1.9 
0.6 1.5 1.8 2.1 2.6 
0.8 1.8 24 2.6 3.55 
1.0 1.9 24 32 4.8 


Presión pasiva en condiciones sísmicas 


Subba Rao y Choudhury (2005) evaluaron la relación para la presión pasiva de tierra sobre un 
muro de retención con un relleno granular y en condiciones sísmicas mediante el método del 
equilibrio límite utilizando el enfoque seudoestático. En la figura 7.29 se muestra la naturaleza 


de la superficie de falla en el suelo considerada en este análisis. La presión pasiva, P se 
puede expresar como 
P, = [ryH^K I (7.74) 
pe 2 PY cos 8! i 


donde Kd — coeficiente de presión pasiva de tierra en la dirección normal respecto al muro. 


Suelo granular 


y 
p' 
c'-0 


Figura 7.29 Naturaleza de la superficie de falla en el suelo considerada 
en el análisis para determinar P 
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10 4 


A 
777 Ak, 


Kpy (e) 
4 
Kpy (e) 


ô' ô' 
Figura 7.30 Variación de K :a)— = 1,b) = 0.5. 


pyle) * n 


K xa es una función de k, y k, que son, respectivamente, los coeficientes de la aceleración 


py(e) 


horizontal y vertical debidos a un sismo. Las variaciones de K pye para 9'/p' = 0.5 y 1 se mues- 


tran en las figuras 7.30a y b. La presión pasiva P „ estará inclinada a un ángulo 6’ respecto a la 
cara posterior del muro y actuará a una distancia de H/3 arriba del fondo del muro. 


7.1 Consulte la figura 7.3a. Datos: H = 3.5 m, q = 20 kN/m?, y = 18.2 kN/m? c' = Oy 
$' = 35°. Determine la fuerza lateral en reposo de tierra por longitud métrica del muro. 
Además, encuentre la ubicación de la resultante. Utilice la ecuación (7.4) y OCR = 1.5. 
7.2 Utilice la ecuación (7.3), la figura P7.2 y los valores siguientes para determinar la fuerza 
lateral en reposo de tierra por longitud unitaria del muro. Además, encuentre la ubicación 
de la resultante. 


H = 5 m, H, = 2m, H, = 3 m, y = 15.5 kN/m’, Yq = 18.5kN/m’, $' = 34°, 
c' = 0, q = 20 kN/m y OCR = 1. 
7.3 Consulte la figura 7.6a. Dada la altura del muro de retención, H = 6.4 m y que el relleno 

es una arcilla saturada con = 0°, c = 30.2 kN/m?, y... = 17.76 kN/m’: 

a. Determine el diagrama de la distribución de la presión activa de Rankine detrás del 
muro. 

b. Determine la profundidad de la grieta de tensión, Z 

c. Estime la fuerza activa de Rankine por longitud en pies del muro antes y después 
de la ocurrencia de la grieta de tensión. 
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7.4 


7.5 


7.6 


Jal 


7.8 


7.9 


Figura P7.2 


Un muro de retención vertical (figura 7.6a) tiene una altura de 6.3 con un relleno horizon- 

tal. Para el relleno suponga que y = 17.9 kN/mY, $' = 26? y c' = 15 kN/m?. Determine 

la fuerza activa de Rankine por longitud unitaria del muro después de la ocurrencia de la 

grieta de tensión. 

Consulte el problema 7.2. Para el muro de retención, determine la fuerza activa de Rankine 

por longitud unitaria del muro y la ubicación de la línea de acción de la resultante. 

Consulte la figura 7.10. Para el muro de retención, H = 6 m, $' = 34°, a = 10°, 

y = 17 kN/ nY yc’ — 0. 

a. Determine la intensidad de la fuerza activa de Rankine en z = 2m, 4m y 6 m. 

b. Determine la fuerza activa de Rankine por longitud métrica del muro y también la 
ubicación y dirección de la resultante. 

Consulte la figura 7.10. Datos: H = 6.7 m, y = 18.08 kKN/mP, 6’ = 25°, c' = 12 kN/m? 

y a = 10°. Calcule la fuerza activa de Rankine por longitud unitaria del muro después de 

la ocurrencia de la grieta de tensión. 

Consulte la figura 7.12a. Con los datos: H = 3.66 m, y = 16.5 kN/m’, $' = 30°, c' = 0 

y B = 85°. Determine la fuerza activa de Coulomb por longitud en pies del muro y la 

ubicación y dirección de la resultante para los casos siguientes: 

a. a = 10° y 6’ = 20° 

b. a = 20° y 6’ = 15° 

Consulte la figura 7.13a. Con los datos: H = 3.5 m, a = 0, B = 85°, y = 18 kN/m, 

c' = 0, ¢' = 34°, 6'/¢' = 0.5 y q = 30 kN/m?. Determine la fuerza activa de Coulomb 

por longitud unitaria del muro. 

Consulte la figura 7.14b. Con los datos: H = 3.3 m, a’ = 1 m, b' = 1.5 m y q = 25 kN/n?. 

Determine la fuerza lateral por longitud unitaria del muro sin cedencia causada sólo por la 

sobrecarga. 

Consulte la figura 7.15. Para este caso: H = 6 m, y = 17 kN/m’, $' = 35°, 6' = 17.5°, 

c' = 0,a = 10? y B = 90°. Determine la fuerza activa de Coulomb para condiciones 

sísmicas (P) por longitud métrica del muro y la ubicación y dirección de la resultante. Se 

tiene que k, = 0.2 yk, = 0. 
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Figura P7.12 


7.12 En la figura P7.12 se muestra un muro de retención. Si el muro gira respecto a su parte 
superior, determine la magnitud de la fuerza activa por longitud unitaria del muro para 
n, = 0.3, 0.4 y 0.5. Suponga que 9'/$' = 0.5. 

7.13 Un muro de retención vertical sin fricción tiene una altura de 6 m con un relleno granular 
horizontal. Con: y = 16 kN/n? y ¢’ = 30°. Para el modo de traslación del muro, calcule la 
presión activa a profundidades z = 1.5 m, 3 m, 45 my 6m. 

7.14 Consulte el problema 7.3. 

a. Trace el diagrama de distribución de la presión pasiva de Rankine detrás del muro. 
b. Estime la fuerza pasiva de Rankine por longitud en pies del muro y también la ubicación 
de la resultante. 

7.15 En la figura 7.28, que muestra un muro de retención vertical con un relleno horizontal, 
sean H = 4 m, 0 = 10°, y = 16.5 kN/m’, $' = 35° y 5’ = 10°. Con base en el trabajo de 
Zhu y Qian, ¿cuál será la fuerza pasiva por longitud métrica del muro? 


7.16 Considere un muro de retención de 4 m de altura con cara posterior vertical y relleno hori- 
zontal granular, como se muestra en la figura 7.29. Con: y = 18 KN/m?, $' = 40°, c' = 0, 
ô' = 20°, k, = Oy k, = 02. Determine la fuerza pasiva P. por longitud unitaria del muro 
tomando en consideración el efecto sísmico. 
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Muros de retención 


BEM Introducción 


En el capítulo 7 se estudiaron varias teorías para determinar la presión lateral de tierra, las cuales se 
utilizarán en este capítulo para diseñar varios tipos de muros de retención. En general, los muros de 
retención se pueden dividir en dos categorías principales: a) muros de retención convencionales y 
b) muros de tierra estabilizados mecánicamente. 

Los muros de retención convencionales se pueden clasificar en general en cuatro tipos: 


1. Muros de retención de gravedad 
2. Muros de retención de semigravedad 
3. Muros de retención en voladizo 
4. Muros de retención con contrafuertes 


Los muros de retención de gravedad (figura 8.1a) se construyen con concreto simple o con 
mampostería de piedra. Su estabilidad depende de su propio peso y de cualquier suelo que repose 
sobre la mampostería. Este tipo de construcción no es económica para muros altos. 

En muchos casos, se puede emplear una cantidad pequefia de acero para la construcción de 
muros de gravedad, minimizando así el tamafio de las secciones de los muros. A esos muros 
se les refiere por lo general como muros de semigravedad (figura 8.1b). 

Los muros de retención en voladizo (figura 8.1c) están hechos de concreto reforzado y con- 
sisten en un cuerpo o alzado delgado y una losa de base. Este tipo de muro es económico hasta una 
altura de aproximadamente 8 m. En la figura 8.2 se muestra un muro de retención en voladizo en 
proceso de construcción. 

Los muros de retención con contrafuertes (figura 8.1d) son similares a los muros en vola- 
dizo. Sin embargo, a intervalos regulares tienen losas de concreto verticales delgadas conocidas 
como contrafuertes, que anclan entre sí el muro y la base. El propósito de los contrafuertes es 
reducir los momentos cortante y flexionante. 

Para disefiar apropiadamente los muros de retención, un ingeniero debe conocer los pará- 
metros básicos del suelo retenido detrás del muro y del suelo debajo de la base de la losa, que son 
el peso específico, el ángulo de fricción y la cohesión. Conocer las propiedades del suelo detrás 
del muro permite que un ingeniero determine la distribución de la presión lateral necesaria 
para el disefio. 
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ase eral 
oncreto 


a) Muro de gravedad b) Muro de semigravedad c) Muro en voladizo 


Contrafuerte 


d) Muro con contrafuertes 


Figura 8.1 Tipos de muros de retención. 


Existen dos fases en el disefio de un muro de retención convencional. Primero, conociendo 
la presión lateral de la tierra, la estructura como un todo se revisa por estabilidad. La estructura se 
examina para ver si existen fallas posibles por volcamiento, deslizamiento y capacidad de carga. 
Segundo, cada componente de la estructura se revisa por resistencia y se determina el reforza- 
miento de acero de cada componente. 

En este capítulo se presentan los procedimientos para determinar la estabilidad de los muros 
de retención. Las revisiones de la resistencia se pueden consultar en cualquier libro sobre concreto 
reforzado. 

Algunos muros de retención tienen sus rellenos estabilizados mecánicamente al incluir ele- 
mentos de refuerzo como tiras metálicas, varillas, mallas de alambre electrosoldado, geotextiles y 
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8.2 Muro de retención en voladizo en proceso de construcción. (Cortesía de Dharma Shakya, 
Geotechnical Solutions, Inc., Irvine, California.) 


geomallas. Estos muros son relativamente flexibles y pueden soportar desplazamientos horizon- 
tales y verticales grandes sin sufrir mucho daño. 


Muros de gravedad y en voladizo 


| Dimensionamiento de muros de retención 


Al diseñar muros de retención, un ingeniero debe suponer algunas de sus dimensiones. En el 
dimensionamiento esas suposiciones permiten que el ingeniero revise la estabilidad de secciones de 
prueba de los muros. Si las revisiones de estabilidad producen resultados indeseables, las seccio- 
nes se pueden cambiar y volver a revisar. En la figura 8.3 se muestran las proporciones generales 
de varios componentes de muros de retención que se pueden utilizar en revisiones iniciales. 

Observe que la parte superior del cuerpo de cualquier muro de retención no debe ser menor 
que aproximadamente 0.3 m para colocar de manera apropiada el concreto. La profundidad, D, 
hasta el fondo de la losa base debe tener un mínimo de 0.6 m. Sin embargo, el fondo de la losa de 
base se debe colocar debajo de la línea de congelamiento estacional. 

Para muros de retención con contrafuertes, la proporción general del cuerpo y la losa de base 
es la misma que para los muros en voladizo. No obstante, las losas de los contrafuertes pueden ser 
de aproximadamente 0.3 m de espesor y espaciadas a distancias centro a centro de 0.3 a 0.7H. 
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0.1 H 


Eno T K— —— 0520.74 — ——» 1 


a 
0.17 H 


I—— —— 0.5 20.7 H — ——— 


a) b) 


Figura 8.3 Dimensiones aproximadas para varios componentes de un muro de retención para la revisión 
inicial de su estabilidad: a) muro de gravedad; b) muro en voladizo. 


Aplicación de las teorías de la presión lateral 
de tierra al diseno 


Las teorías fundamentales para calcular la presión lateral de tierra se estudiaron en el capítulo 7. 
Para usar estas teorías en el disefio, un ingeniero debe hacer varias suposiciones simples. En el 
caso de muros en voladizo, el uso de la teoría de la presión de tierra de Rankine para las revisio- 
nes de estabilidad comprende trazar una línea vertical AB por el punto A, ubicado en el borde del 
talón de la losa de base en la figura 8.4a. La condición activa de Rankine se supone que existe a 
lo largo del plano vertical AB. Luego se pueden utilizar las ecuaciones de la presión de tierra 
de Rankine para calcular la presión lateral sobre la cara AB del muro. En el análisis de la esta- 
bilidad del muro, se debe tomar en cuenta la fuerza P (Rankine)? el peso del suelo arriba del talón 
y el peso W, del concreto. La suposición para el desarrollo de la presión activa de Rankine a 
lo largo de la cara AB del suelo es teóricamente correcta si la zona de cortante limitada por 
la línea AC no es obstruida por el cuerpo del muro. El ángulo, y, que forma la línea AC con la 
vertical es 


454.2 Pp | Sene 8.1) 
7 2 2° a sen $' (B. 


8.3 Aplicación de las teorías de la presión lateral de tierra al diseño 379 


Se puede utilizar un tipo de análisis similar para los muros de gravedad, como se muestra en la 
figura 8.4b. Sin embargo, también se puede emplear la teoría de la presión activa de tierra de 
Coulomb, como se muestra en la figura 8.4c. Si se aplica esta teoría, las únicas fuerzas que se 
consideran son P (Couomb) Y €l peso del muro, W.. 


a(Rankine) 


b) 


Figura 8.4 Suposición para la determinación de la presión lateral de 
tierra: a) muro en voladizo; b) muro de gravedad. 
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8.4 


P(Coulomb) 
6’ 


c) Figura 8.4 (continuación) 


Si se utiliza la teoría de Coulomb, será necesario conocer el intervalo del ángulo de fricción 


ô' del muro con varios tipos de material de relleno. Los siguientes son algunos intervalos del án- 
gulo de fricción del muro de mampostería o del muro de concreto macizo (simple): 


Material de relleno Intervalo de 5’ (grados) 
Grava 27-30 
Arena gruesa 20-28 
Arena fina 15-25 
Arcilla firme 15-20 
Arcilla limosa 12-16 


En el caso de muros de retención ordinarios no se encuentran problemas de nivel freático y, 


por lo tanto, de presión hidrostática, aunque siempre se proporcionan instalaciones para el drenaje 
de los suelos que se retienen. 


Estabilidad de muros de retención 


Un muro de retención puede fallar en cualquiera de las formas siguientes: 


Puede volcarse respecto a su puntera. (Consulte la figura 8.5a) 

Puede deslizarse a lo largo de su base. (Consulte la figura 8.5b) 

Puede fallar debido a la pérdida de capacidad de soporte de carga del suelo que soporta la 
base. (Consulte la figura 8.5c) 

Puede sufrir una falla cortante por asentamiento profundo de un suelo débil. (Consulte la 
figura 8.5d) 

Puede experimentar un asentamiento excesivo. 


Las revisiones de estabilidad contra las fallas por volcamiento, deslizamiento y capacidad de carga 
se describen en las secciones 8.5, 8.6 y 8.7. Los principios utilizados para estimar el asentamiento se 
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Figura 8.5 Fallas de un muro de retención: 
a) por volcamiento; b) por deslizamiento; 

C) por capacidad de carga; d) por falla 
cortante por asentamiento profundo de un 
c) d) suelo débil. 


Angulo a con 
la horizontal 


Suelo débil 


Figura 8.6 Falla cortante por asentamiento 
——* profundo de un suelo débil. 


analizaron en el capítulo 5 y no se profundizarán más. Cuando un estrato de suelo débil se ubica 
a poca profundidad, es decir, dentro de una profundidad de 1.5 veces el ancho de la losa de base 
del muro de retención, se debe considerar la posibilidad de tener un asentamiento excesivo. 
En algunos casos, el uso de un material de relleno de peso ligero detrás del muro de retención 
puede resolver el problema. 
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8.5 


La falla por cortante profundo de un suelo débil puede ocurrir a lo largo de una superficie 
cilíndrica, como la abc que se muestra en la figura 8.6, como resultado de la existencia de un 
estrato débil de suelo abajo del muro a una profundidad de aproximadamente 1.5 veces el ancho 
de la losa de base del muro de retención. En esos casos, la superficie de falla cilíndrica crítica abc 
se tiene que determinar mediante prueba y error, utilizando varios centros como O. La superficie 
de falla a lo largo de la cual se obtiene el factor de seguridad mínimo es la superficie crítica de 
deslizamiento. Para la pendiente del relleno con œ menor que aproximadamente 10°, el círculo 
crítico de falla en apariencia pasa por el borde del talon de la losa (como def en la figura). En esta 
situación, el factor de seguridad mínimo también se tiene que determinar mediante prueba y error 
cambiando el centro del círculo de prueba. 


Revisión por volcamiento 


En la figura 8.7 se muestran las fuerzas que actáan sobre un muro de retención en voladizo y de 
gravedad, con base en la suposición de que la presión activa de Rankine actúa a lo largo del 
plano vertical AB trazado a través del talón de la estructura. P, es la presión pasiva de Rankine; 
recuerde que su magnitud es [de la ecuación (7.63)]. 


P, = jK,y;D' + 2chV K,D 
donde 


y, = peso específico del suelo en frente del talón y bajo la losa de base 
K = coeficiente de presión pasiva de tierra de Rankine = tan*(45 + $5/2) 
C5, p, = cohesión y ángulo de fricción efectivo del suelo, respectivamente 


El factor de seguridad contra el volcamiento respecto a la puntera, es decir, respecto al 
punto C en la figura 8.7, se puede expresar como 


EM 
FS (voicamiento) = sar (8.2) 


donde 


2, M, = suma de los momentos de las fuerzas que tienden a volcar el muro respecto al punto C 
> M, = suma de los momentos de las fuerzas que tienden a resistir el volcamiento del muro 
respecto al punto C 


El momento de volcamiento es 


XM,- 269 (8.3) 


donde P, = P, cos a. 


Para calcular el momento resistente, XM, (ignorando P). se puede elaborar una tabla como 
la 8.1. El peso del suelo arriba del talón y el peso del concreto (o de la mampostería) son fuerzas 
que contribuyen al momento resistente. Observe que la fuerza P, también contribuye al momento 
resistente. P, es la componente vertical de la fuerza activa P,, o 


P, = P,sena 
El momento de la fuerza P, respecto a C es 


M, = P,B = P,senaB (8.4) 
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E a 
H 
y / IS — v 
puntera z 
€? 
k B >| 
P, 
P, > 
q a n Ww " 
Pm c Figura 8.7 Revisión por volcamiento, 
* suponiendo que es válida la presión de 
k B > Rankine. 


donde B = ancho de la losa de base. 
Una vez que se conoce ÈM, se puede calcular el factor de seguridad con 


M, + M, + M, + M, + M; + M; + M, 


FS (volcamiento) = 8.5 
(volcamiento ) P, cosa(H'/3) ( ) 


El valor mínimo deseable usual del factor de seguridad respecto a la falla por volcamiento 
es de 2 a 3. 
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Tabla 8.1 Procedimiento para calcular X Mg. 


Sección Área Peso/ longitud Brazo de momento Momento 
(1) (2) unitaria del muro medido desde C respecto a C 
(3) (4) (5) 
1 A; W=y X A; X, Mi 
2 A, W, =y Xx A, X, M, 
3 As W; = Ye X A3 X3 M; 
4 Ay W, = Ye X As X, Ma 
5 As W; = Yy. X As X; M; 
6 Ag We = Ye X As X; Mg 
Po B M, 
XV XM, 


(Vota: y, = peso específico del relleno 
Y. = peso específico del concreto) 


Algunos diseñadores prefieren determinar el factor de seguridad contra el volcamiento con 
la fórmula: 


ES M, + M, + M, + M, + Ms + M; ae 
(volcamiento) ^ P, cosa (H'/3) = M, j 


METÍ Revisión por deslizamiento a lo largo de la base 


El factor de seguridad contra el deslizamiento se puede expresar mediante la ecuación 


> Fe 
FS (aestizamiento) = > 23 (8.7) 
d 


donde 


LF y ^ suma de la fuerzas horizontales resistentes 
XF,-— suma de las fuerzas horizontales de empuje 


En la figura 8.8 se indica que la resistencia cortante del suelo inmediatamente debajo de la 
losa de base se puede representar como 


s—g'tanó' + c, 
donde 


6’ = ángulo de fricción entre el suelo y la losa de base 
c, = adhesión entre el suelo y la losa de base 


Así pues, la fuerza resistente máxima que se puede derivar del suelo por longitud unitaria del 
muro a lo largo del fondo de la losa de base es 


R' = s(área de la sección transversal) = s(B X 1) = Bo” tan 6’ + Bc), 
Sin embargo, 
Bo' = suma de las fuerzas verticales = > V (consulte la tabla 8.1) 


por lo tanto, 
R' = (X V)tanó' + Bc, 
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Figura 8.8 Revisión por deslizamiento a lo largo de la base. 


En la figura 8.8 se muestra que la fuerza pasiva Es también es una fuerza horizontal resistente. 
De aquí, 


X Fg = (XV)tanó' Be, + P, (8.8) 


La única fuerza horizontal que tenderá a causar que el muro se deslice (una fuerza de empuje) 
es la componente horizontal de la fuerza activa P,, por lo tanto, 


> F, = P, cosa (8.9) 
Combinando las ecuaciones (8.7), (8.8) y (8.9) se obtiene 
(X V)tanó' + Bc, + P, 


P, cosa 


(8.10) 


FS (deslizamiento) ^. 


En general se requiere un factor de seguridad mínimo de 1.5 contra el deslizamiento. 
En muchos casos, la fuerza pasiva P, se ignora al calcular el factor de seguridad respecto al 


deslizamiento. En general, se puede escribir 9' = k, $; y c; = k,c;. En la mayoría de los casos, k, 
y k, están entre 5 a 2. Por consiguiente, 


(2 V) tan (k,93) + Bk,c) + P, 


P, cosa 


(8.11) 


FS (deslizamiento) ^ 


Si el valor deseado de FS 
la figura 8.9): 


no se logra, se pueden investigar varias alternativas (consulte 


(deslizamiento) 


e Aumentar el ancho de la losa de base (es decir, el talón de la zapata). 
e Utilizar un dentellón en la losa de base. Si se incluye un dentellón, la fuerza pasiva por longitud 
unitaria del muro es entonces 


1 
P, = 3 Di, + 2D V K, 


donde K, = (as + 2) 
2 
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! Uso de un 
y | anclaje de 
i hombre muerto 


————— Aumento de 
| la losa de base 


| Uso de un Wurde 

| i dentellón Y 

‘—— en la base a 
Ca 


Figura 8.9 Alternativas para aumentar el factor de seguridad respecto al deslizamiento. 


Uso de una ancla de hombre muerto en el cuerpo del muro de retención. 

Otra forma posible para aumentar el FS, deslizamiento) €S COnsiderar reducir el valor de P, [consul- 
te la ecuación (8.11)]. Una forma posible para hacer esto es emplear el método desarrollado 
por Elman y Terry (1988). El análisis aquí está limitado al caso en el que el muro de retención 
tiene un relleno granular horizontal (figura 8.10). En la figura 8.10, la fuerza activa, P,, es 
horizontal (œ = 0) tal que 


P,cos a = P, =P, 
P sena=P,=0 


Sin embargo, 


Pa = Pan + Pao (8.12) 
La magnitud de Poy Se puede reducir si el talón del muro de retención se inclina como 
se muestra en la figura 8.10. Para este caso, 


P, = Paa + APao) (8.13) 


La magnitud de A, como se muestra en la tabla 8.2, es valida para a’ = 45°. Sin embargo, 
observe que en la figura 8.10a 


P 


a 


1 , , 
a) — 5 iK UI =D y 
1 " 
P, = z VKH 


De aquí, 


I is , r\2 
Pay = 3 KH" = (H= D'y] 
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=enación 
V Ox G19] 


= [ecuación 
(8.12)] 


a) b) 


Figura 8.10 Muro de retención con talón inclinado. 


Tabla 8.2 Variación de A con q (para a’ = 45°). 


Angulo de fricción del suelo, 


$4 (grados) A 
20 0.28 
25 0.14 
30 0.06 
35 0.03 
40 0.018 


Por lo tanto, para el diagrama de presión activa que se muestra en la figura 8.10b, 


1 A 
X ee a M (8.14) 


Al inclinar el talón de un muro de retención puede ser muy util en algunos casos. 


Revisión por falla por capacidad de carga 


La presión vertical transmitida al suelo por la losa de base del muro de retención se debe revisar 
contra la capacidad de carga Ultima del suelo. La naturaleza de la variación de la presión ver- 


tical transmitida por la losa de base hacia el suelo se muestra en la figura 8.11. Observe que q 


pie 


y Go, SON las presiones máxima y mínima que ocurren en los extremos de las secciones de la 
puntera y del talón, respectivamente. Las magnitudes de Qyie Y Latón SE pueden determinar de 
la manera siguiente: 


La suma de las fuerzas verticales que actúan sobre la losa base es $ V (consulte la columna 3 


de la tabla 8.1) y la fuerza horizontal P, es P, cos a. Sea 


R=>V+P, (8.15) 


la fuerza resultante. El momento neto de estas fuerzas respecto al punto C en la figura 8.11 es 


M, 


neto 


= XM, — XM, (8.16) 
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Imax = Tpuntera 


Figura 8.11 Revisión de la falla por 
capacidad de falla. 


Observe que los valores de XM, y XM, se determinaron antes. [Consulte la columna 5 de la tabla 


8.1 y la ecuación (8.3)]. Considere que la línea de acción de la resultante R interseca la losa de 
base en E. Entonces la distancia 


3v (8.17) 


De aqui, la excentricidad de la resultante R se puede expresar como 


B — 
e= P — CE (8.18) 


La distribución de la presión debajo de la losa de base se puede determinar utilizando 
principios físicos simples de la mecánica de materiales. Primero, se tiene 


EV MaetoY 
= EE 8.19 
1 A I oe) 
donde 
M 


reto = Momento = (XV)e 


I = momento de inercia por longitud unitaria de la sección de la base 
— d 3 
= (DG) 
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Para las presiones máxima y mínima, el valor de y en la ecuación (8.19) es igual a B/2. Al sustituir 
los valores anteriores en la ecuación (8.19) da 


B 
Vy 
7 DONO, e sy E Rum 
Imax Apuntera (B) (1) 1 B B d 
<> J(B>) 
12 
De manera similar, 
XV 6e 
Amin — Atalon = B ( 3 (8.21) 


Observe que XV incluye el peso del suelo, como se muestra en la tabla 8.1 y que cuando el valor 
de la excentricidad e es mayor que B/6, qm [ecuación (8.21)] resulta negativo. Así pues, habrá 
algün esfuerzo de tensión en el extremo de la sección del talón. Este esfuerzo no es deseable, ya 
que la resistencia a la tensión del suelo es muy pequeña. Si en el análisis de un diseño se tiene que 
e > B/6, el disefio se debe volver a dimensionar y los cálculos se tienen que rehacer. 

Las relaciones pertinentes a la capacidad de carga de una cimentación superficial se anali- 
zaron en el capítulo 3. Recuerde que [ecuación (3.40)], 


Qu = CcN,F 4E, + qN,F,F, + Yy;B'N,FAF, (8.22) 
donde 
q = y;D 
B' =B-2e 
a Pod 
Ese E 
ds ^ — N tan œ} 


D 


a= 1 * 2tanó5(1— sen dj), 


Observe que los factores de forma F, F aX Fy proporcionados en el capítulo 3 son todos iguales 
a 1, debido a que se tratan como los de una cimentación continua. Por esta razón los factores de 
forma no se muestran en la ecuación (8.22). 

Una vez que se ha calculado la capacidad de carga última del suelo por medio de la ecua- 


ción (8.22), se puede determinar el factor de seguridad contra la falla de capacidad de carga: 


qu 
max 


(8.23) 


FS (capacidad de carga) — 


En general, se requiere un factor de seguridad de 3. En el capitulo 3 se hizo notar que la capacidad de 
carga Ultima de las cimentaciones superficiales ocurre a un asentamiento de aproximadamente 10% 
del ancho de la cimentación. 
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En el caso de muros de retención, el ancho B es grande. De aquí que la carga ultima q, ocurrirá 
a un asentamiento de la cimentación muy grande. Un factor de seguridad de 3 contra la falla por 
capacidad de carga es posible que no asegure que el asentamiento de la estructura se encuentre 
dentro del límite tolerable en todos los casos. Así pues, esta situación necesita una investigación 
más profunda. 

Una relación alternativa para la ecuación (8.22) será la ecuación (3.67), o 


du = C Neve) Fea + qN, 


1 
sio ad * 2Y9 BN, Gy Py 


Como Bra =1, 
qu = C' Noi Fea + ANa (ci) Kaa RE 3v2BN, ei) (8.24) 


Los factores de capacidad de carga, N 


clei)’ 


Nei) Y Nyen Se dieron en las figuras 3.26 a 3.28. 


Ejemplo 8.1 


En la figura 8.12 se muestra la sección transversal de un muro de retención en voladizo. 
Calcule los factores de seguridad respecto al volcamiento, deslizamiento y capacidad de 
carga. 


c',=40 kN/m? 


Figura 8.12 Cálculo de la estabilidad de un muro de retención. 
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Solucion 
De la figura, 


H' =H, +H, + H; = 2.6 tan 10° + 6 + 0.7 
= 0.458 + 6 + 0.7 = 7.158 m 


La fuerza activa de Rankine por longitud unitaria del muro = P, = ty, H 2K. Para Oo E902 
y a = 10°, K, es igual a 0.3532. (Consulte la tabla 7.1). Por lo tanto, 


JF 


a 


1(18) (7.158)2(0.3532) = 162.9 kN/m 
P, = P, sen 10° = 162.9 (sen10?) = 28.29 kN/m 
P, = P,cosl0? = 162.9 (cos10?) = 160.43 kN/m 


Factor de seguridad contra el volcamiento 
Ahora se puede elaborar la tabla siguiente para determinar el momento resistente: 


Peso/ Brazo de 
; longitud momento desde 

Sección Area unitaria el punto C Momento 

núm. (m?) (kN/m) (m) (kN-m/m) 
1 6x05 =3 70.74 NS SIS 
2 3(0.2)6 — 0.6 14.15 0.833 1170) 
3 4 X 0.7 = 2.8 66.02 2.0 132.04 
4 6 X 2.6 = 15.6 280.80 2 758.16 
5 5(2.6) (0.458) = 0.595 10.71 3.13 39152 
P, = 28.29 4.0 113.16 

XV = 470.71 1130.02 — EM, 


“Para los números de sección, consulte la figura 8.12 
'Yconcreto = 23.58 kN/m 


El momento de volcamiento 


H' 7.158 
M, - Al 5 ) = 160.43( =) = 382.79 kN-m/m 


XM, 113002 
ES (volcamiento) — M, EA 382.79 


= 2.95 > 2, OK 


Factor de seguridad contra el deslizamiento 
De la ecuación (8.11), 


(ZV)tan(k,95) + Bk;c, + P, 


P cosa 


FS (deslizamiento ) = 
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Sea k, = k, = 4. Además, 
P, = 3K,y,D? + 2chVK,D 


2 $5 a 
K= (4s 3 px E tan^(45 + 10) = 2.04 


ID e 1,5 ím 


Por lo tanto, 


P, = 12.04) (19) (1.5)? + 2(40) (V2.04) (1.5) 
= 43.61 + 171.39 = 215 kN/m 


De aqui, 


(470.71tan( + 2) + (4)() (40) + 215 
160.43 


FS (deslizamiento) — 


MSG (55 SF 
E 560 + 106.67 + 215 = 2.7>1.5,0K 
160.43 


Nota: para algunos diseños, la profundidad D en un cálculo de la presión pasiva se puede tomar 
igual al espesor de la losa de base. 


Factor de seguridad contra la falla por capacidad de carga 
Combinando las ecuaciones (8.16), (8.17) y (8.18) se obtiene 


B XM&-XM, 4 113002 — 382.79 
5 Xy 2 470.71 


0.411 ae E 0.666 
= 0.411 m < — = — = 0.666 m 
6 6 


De nuevo, de las ecuaciones (8.20) y (8.21) 


a xw 6e 470.71 6 X 0.411 . 
D = 5 (1 * 3 E (1 SE 1 ) = 190.2 kN/m’ (pie) 


= 45.13 kN/m” (talón) 


La capacidad de carga última del suelo se puede determinar con la ecuación (8.22) 


1 
qu > CoN FP T qN Faki 3b ¿ABN EE 
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Para o; = 20° (consulte la tabla 3.3), N, = 14.83, NA =64y N = 5.39. Además, 


gq-—yD-(9y(15)- 28:5 N 
B' = B — 2e = 4 — 2(0.411) = 3.178 m 
l= F r 1 — 1.148 
i (14.83) (tan 20) 


p= R S 


?^ — Nianjj | 


ne am 1.5 
Gd Il Se 2 tand5(1 — sen (y) =1+ osis( 72.) = 1.148 


P cosa 160.43 
= m d = [ETE = gg 
a ( XV ) s (25) 


Por lo tanto 


90 
M 
: 18.82 Y 
Son 
2 20 
De aquí, 
qu = (40) (14.83) (1.175) (0.626) + (28.5) (6.4) (1.148) (0.626) 
+ 1(19) (5.93) (3.178) (1) (0) 
= 436.33 + 131.08 + 0 = 567.41 kN/m? 
y 
qu 567.41 
FS (capacidad de carga) TEE zm 190.2 = 2.98 
Nota: ES capacidad de carga, €S Menor que 3. Por lo que se necesitará volver a dimensionar el muro. m 
capacidad de carga) 
Ejemplo 8.2 


En la figura 8.13 se muestra un muro de retención de gravedad. Utilice 9' = 2/34 y la teoría 
de la presión activa de tierra de Coulomb. Determine: 
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A 
y; = 18.5 kN/m? 
$i = 32° 
ci=0 
P==-a--P, 
j 2.167 m 
1.5m 
0.8 m 
n PEN, PE 
0.8m 0.3 m Y2 = 18 kN/m? 
le 3.5m $3 = 24° 
c, = 30 kN/m? 


Figura 8.13 Muro de retención de gravedad (no está a escala). 


a. El factor de seguridad contra el volcamiento. 
b. El factor de seguridad contra el deslizamiento. 
c. La presión sobre el suelo en la puntera y el talón. 


Solución 
La altura 
JU" e S 3-19 OS im 


La fuerza activa de Coulomb es 


Jm = B Ka 
Con a = 0°, B = 75°, 5’ = 2/36) y $i = 32°, K, = 0.4023. (Consulte la tabla 7.4). Por lo 
tanto, 
I2 = (185) (65)(04023)= 157.22 KN/im 
P, = P,cos(15 + $01) = 157.22 cos 36.33 = 126.65 kN/m 
y 


P, = P,sen(15 + 24)) = 157.22 sen 36.33 = 93.14 kN/m 
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Parte a: Factor de seguridad contra el volcamiento 
De la figura 8.13, se puede elaborar la tabla siguiente: 


Brazo de 
, ; momento 
Area Area Peso* desde C Momento 
num. (m?) (kN/m) (m) (kN-m/m) 
1 (Só) (1.53) = 4.36 102.81 Pals) 224.13 
2 (0.6) (5.7) = 3.42 80.64 JST 110.48 
3 3(0.27) (5.7) = 0.77 18.16 0.98 17.80 
4 = (3.5) (0.8) = 2.8 66.02 WS 115.54 
P, = 93.14 2.83 263.59 
EV = 360.77 kN/m EMmg = 731.54 kN-m/m 


; Yconcreto — 23.58 kN/m? 


Observe que el peso del suelo arriba de la cara posterior del muro no se toma en cuenta en la 
tabla anterior. Se tiene 


H' 
Momento de volcamiento — M, — Pal 3 ) = 126.65(2.167) = 274.45 kN-m/m 


De aqui, 


FS Mp 731.54 
(volcamiento) XM, 274.45 


= 2.67 > 2, OK 


Parte b: Factor de seguridad contra el deslizamiento 


Se tiene 

p 2) 

(XV) cn 34) + 30B +P, 
ES = 
(deslizamiento ) P; 
P, = MD" + 26v K,D 

y 

24 

Ka = (as + a) = 2.37 
De aquí, 
Ps = 21:50) (18) (5) + 2(30) (1.54) (1.5) = 186.59 kN/m 

Por lo tanto, 


2 2 
ora x 24) + 430) (3.5) + 186.59 


nO) =i 


126.65 
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103.45 + 70 + 186.59 
126.65 


— 2.84 


Si se ignora p el factor de seguridad es 1.37. 


Parte c: Presión sobre el suelo en la puntera y el talón 
De las ecuaciones (8.16), (8.17) y (8.18), 


o B XM&-XM, 35 73154— 27445 
2 XV 2 360.77 


E xj m s] E anj, , (6) (0.483) 


B 
= 0.483 < ae 0.583 


= 188.43 kN/m? 
3.5 3.5 | Sub 


4 7 LE _ (6) (0.483) 


i 
= 1- = 17.73 kN/m? 
talon 4| B AS 3.5 | [m 


Juntas de construcción y drenaje del relleno 


Juntas de construcción 
Un muro de retención se puede construir con una o más de las juntas siguientes: 


1. Las juntas de construcción (consulte la figura 8.14a) son juntas verticales y horizontales que 
se colocan entre dos vaciados de concreto sucesivos. Para aumentar la resistencia cortante en 
las juntas, se pueden utilizar cufias. Si no se utilizan cufias, la superficie del primer vaciado se 
limpia y se hace rugosa antes del siguiente vaciado de concreto. 

2. Las juntas de contracción (figura 8.14b) son juntas verticales (ranuras) colocadas en la cara 
de un muro (desde la parte superior de la losa de base hasta la parte superior del muro) que 
permiten que el concreto se contraiga sin un dafio apreciable. Las ranuras pueden ser de 
aproximadamente 6 a 8 mm de ancho y de 12 a 16 mm de profundidad. 
Las juntas de expansión (figura 8.14c) permiten la expansión del concreto causada por los 
cambios de temperatura; también se pueden utilizar juntas de expansión verticales desde la base 
hasta la parte superior del muro. Estas juntas se pueden rellenar con rellenos flexibles para 
juntas. En la mayoría de los casos, las varillas de refuerzo de acero que van a lo largo del cuerpo 
del muro son continuas a través de todas las juntas. El acero se engrasa para permitir que el 
concreto se expanda. 


u 


Drenaje del relleno 


Como resultado de la lluvia y otras condiciones húmedas, el material de relleno para un muro 
de retención se puede saturar, y por consiguiente aumenta la presión sobre el muro y tal vez se 
establezca una condición inestable. Por esta razón, se debe proporcionar un drenaje adecuado por 
medio de agujeros de drenaje o tubos perforados de drenaje. (Consulte la figura 8.15). 

Si se proporcionan agujeros de drenaje, deben tener un diámetro mínimo de aproximada- 
mente 0.1 m y estar espaciados de manera adecuada. Observe que siempre existe la posibilidad de 
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“Superficie 
E - rugosa 


a) 


Cara posterior del muro Cara posterior del muro 
Junta de 
contracción Cara del muro Junta de Cara 
expansión del muro 
b) c) 


Figura 8.14 a) Juntas de construcción; b) junta de contracción; c) junta de expansión. 


Agujero Material de filtro Material de filtro 


oo n Tubo perforado 


a) b) 


Figura 8.15 Provisiones de drenaje para el relleno de un muro de retención: a) agujeros de drenaje; 
b) mediante un tubo perforado de drenaje. 


que el material del relleno se arrastre hacia los agujeros de drenaje o hacia los tubos de drenaje que 
al paso del tiempo los tape. Por lo que se necesita colocar un material de filtro detrás de los agujeros 
de drenaje o alrededor de los tubos de drenaje, segtin sea el caso; en la actualidad los geotextiles 
sirven para ese fin. 

Dos factores principales afectan la elección del material de filtro: la distribución granulo- 
métrica de los materiales debe ser tal que a) el suelo que se protege no se arrastre hacia el filtro y 
b) no se desarrolle una carga de presión hidrostática excesiva en el suelo con una permeabilidad 
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hidráulica menor (en este caso, el material de relleno). Las condiciones anteriores se pueden sa- 
tisfacer si se cumplen los requisitos siguientes (Terzaghi y Peck, 1967): 


Disc 

se <5 [para satisfacer la condición a) | (8.25) 
Disp) 
Dis 

SM end [para satisfacer la condición b)] (8.26) 
Dis(5) 


En estas relaciones, los subíndices F y B se refieren al material del filtro y de la base (es decir, el 
suelo de relleno), respectivamente. Además, D,. y D,. se refieren a los diámetros a través de los 
cuales pasará 15 y 85% del suelo (filtro o base, según sea el caso). En el ejemplo 8.3 se indica 
el procedimiento para el diseño de un filtro. 


Ejemplo 8.3 


En la figura 8.16 se muestra la distribución granulométrica de un material de relleno. Utilizando 
las condiciones descritas en la sección 8.8, determine el intervalo de la distribución granulomé- 
trica del material de filtro. 


100 4 
Intervalo 
para el 
material 
80 7 de filtro 
8 Material 
E de relleno 
o 0604 
© 
2 
sS 
3 40 4 
5 
a 
20 4 
0 T T T T T T T T 1 


10 5 2 1 0.5 02 0.1 0.05 0.02 0.01 
Tamaño de los granos (mm) 


Figura 8.16 Determinación de la distribución granulométrica del material de filtro. 


Solución 
A partir de la curva de la distribución granulométrica en la figura, se pueden determinar los 
valores siguientes: 


Dis(5) = 0.04 mm 
Dss(5) = 0.25 mm 
Dso(s) = 0.13 mm 
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Condiciones del filtro 


1. D ., debe ser menor que 5D. es decir, 5 X 0.25 — 1.25 mm. 


15(F) 85(B)? 
2. D sır debe ser mayor que AD soy €S decir, 4 X 0.04 — 0.16 mm. 
3. D, debe ser menor que 25D); es decir, 25 X 0.13 = 3.25 mm. 
4. D debe ser menor que 20D s; es decir, 20 X 0.04 — 0.8 mm. 


Estos puntos limitantes están trazados en la figura 8.16. A través de ellos, se pueden trazar 
dos curvas que son de naturaleza similar a la curva de distribución granulométrica del material 
de relleno. Estas curvas definen el intervalo del material de filtro que se debe emplear. a 


EZH Diseño de muros de retención de gravedad 
por condición sísmica 


Aún durante sismos de poca intensidad, la mayoría de los muros de retención sufrirán un des- 
plazamiento lateral limitado. Richards y Elms (1979) propusieron un procedimiento para disefiar 
muros de retención de gravedad por condición símica que permite un desplazamiento lateral 
limitado. En este procedimiento se toma en cuenta el efecto de la inercia del muro. En la figura 
8.17 se muestra un muro de retención con varias fuerzas actuando sobre él, que son las siguientes 
(por longitud unitaria del muro): 

a. W, — peso del muro 


w 


b. P — fuerza activa tomando en consideración la condición sísmica [sección (7.7)] 


El relleno del muro y el suelo sobre el cual reposa se suponen sin cohesión. Considerando 
el equilibrio del muro, se puede demostrar que 


Wo [NEAL — KK. Cre (8.27) 


i , 
S=k,W,, + P,,sen(B — 6 Ya z T 
os Pae sen(B — È ) $^ Figura 8.17 Estabilidad de un 
c520 muro de retención ante fuerzas 


N2 W,, — k Wiy + P,, Cos(B — 8 ) sísmicas. 
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donde y, — peso específico del relleno: 


sen(B — 6’) — cos(B — ó')tan$; 
(1 — k,) (tang; — tan 0? 


Cis = (8.28) 


ky 
0' =t -1 
aeai 


Para una deducción detallada de la ecuación (8.28), consulte Das (1983). 

Con base en las ecuaciones (8.27) y (8.28), se puede aplicar el procedimiento siguiente para 
determinar el peso del muro de retención, W „ para el desplazamiento tolerable que puede tener 
lugar durante un sismo. 


1. Se determina el desplazamiento tolerable del muro, A. 
2. Se obtiene un valor de disefio de k, de 


DIAN 
k, = A( A e) (8.29) 


En la ecuación (8.29) A y A, son los coeficientes de la aceleración efectiva y A es el despla- 
zamiento en pulgadas. Las magnitudes de A, y A, las proporciona el Applied Technology 
Council (1978) para varias regiones de Estados Unidos. 


3. Se supone que k, = 0, y, con el valor de k, obtenido, se calcula K,, con la ecuación (7.43). 
4. Se utiliza el valor de K,,, determinado en el paso 3 para obtener el peso del muro (W). 
5. Se aplica un factor de seguridad al valor de W,, obtenido en el paso 4. 


Ejemplo 8.4 
Consulte la figura 8.18. Para k, — 0 y k, — 0.3, determine: 


a. El peso del muro para condición estática. 
b. El peso del muro para un desplazamiento nulo durante un sismo. 
c. El peso del muro para un desplazamiento lateral de 38 mm (1.5 pulg) durante un sismo. 


>| 


$^ -36 
y; 216 kN/m? 
822/35 4 
5m 
d^ 236 
y= 16 kN/m? 


Figura 8.18 
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Para la parte c, suponga que A, — 0.2 y A, — 0.2. Para las partes a, b y c, utilice un factor de 
seguridad de 1.5. 


Solución 
Parte a 
Para la condición sísmica, 0' = 0 y la ecuación (8.28) adopta la forma 


sen(B = à') — cos(B — 6’) tangs 
tang, 


Cp 


Para B = 90°, &' = 24° y $, = 36°, 


sen (90 — 24) — cos(90 — 24)tan 36 


0.85 
tan 36 


Para la condición estática, K , = K , por lo que 
1 2 
Ww = ps K.Cre 
Para K, = 0.2349 (tabla 7.4), 
1 
Ww = 509) (5)?(0.2349) (0.85) = 39.9 kN/m 


Con un factor de seguridad de 1.5, 


W, = (39.9)(1.5) = 59.9 kN/m 
Parte b 


Para un desplazamiento nulo, e. — 0, 


sen (B — à') — cos(B — 6’)tand} 


Qm tanh — tan" 
an 0' = = = 0. 
JE ele 
sen(90 — 24) — cos(90 — 24)tan 36 
IE ^ = 145 
(Em she) — (0:5) 


Para k, = 0.3, pi = 36? y ô' = 29/3, el valor de K,, = 0.48 (tabla 7.6). 
W,, = BM — k,) K,-Cre = 1(16) (5)? (1 — 0) (0.48) (1.45) = 139.2 kN/m 
Con un factor de seguridad de 1.5, W,, = 208.8 kN/m 


Parte c 
Para un desplazamiento lateral de 38 mm, 


DE Al = (02)| mated B = 0.081 
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ky 0.081 
tan 6’ = - = 0.081 
an 0 Te ern 0.08 
C sen(90 — 24) — cos (90 — 24)tan 36 os 
5 tan 36 — 0.081 i 
1 2 
Wo = 2 yH K,Ciz 
= 0.29 [tabla 7.6] 
1 
W,, = 509) (5)?(0.29) (0.957) = 55.5 kN/m 
Con un factor de seguridad de 1.5, W,, = 83.3 kN/m E 
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y estudio de un caso 


En la sección 8.3 se sugirió que se utilice el coeficiente de presión activa de tierra para estimar la 
fuerza lateral sobre un muro de retención debida al relleno. Es importante reconocer el hecho 
de que el estado activo del relleno se puede establecer sólo si el muro cede lo suficientemente, 
lo cual no sucede en todos los casos. El grado hasta el cual el muro cede depende de su altura y 
del módulo de sección. Además, la fuerza lateral del relleno depende de varios factores identifi- 
cados por Casagrande (1973): 


. Efecto de la temperatura. 

. Fluctuación del nivel freático. 

. Reajuste de las partículas de suelo debido a la fluencia plástica y a lluvias prolongadas. 
. Cambios en las mareas. 

Acción pesada de las olas. 

. Vibración de tráfico. 

. Sismos. 


Una cedencia insuficiente del muro combinada con otros factores previsibles pueden generar 
una fuerza lateral mayor sobre la estructura de retención, comparada con la obtenida con la teoría 
de presión activa de tierra. Esto es particularmente cierto en el caso de muros de retención de 
gravedad, estribos de puentes y otras estructuras pesadas que tienen un módulo de sección grande. 


Estudio de caso del desempeno de un muro de retención en voladizo 


Bentler y Labuz (2006) reportaron el desempefio de un muro de retención en voladizo construido 
a lo largo de la carretera interestatal 494 en Bloomington, Minnesota. El muro de retención tenía 
83 paneles, cada uno con una longitud de 9.3 m. La altura de los paneles varió entre 4 y 7.9 m. 
Uno de los paneles de 7.9 m de altura se instrumentó con celdas de presión de tierra, inclino- 
métros, deformímetros y tuberías para inclinómetros. En la figura 8.19 se muestra un diagrama 
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A 

ze 

ae 

" 

2.4^| Relleno 
granular (SP) 
y; 718.9 kN/m? 
Ps $4735^ a 39" 
(Promedio 37?) 


Figura 8.19 Diagrama 
Arena mal graduada esquemático del muro de 
y arena y grava retención (dibujado a escala). 


esquemático (sección transversal) del panel del muro. Algunos detalles del relleno y del material 
de la cimentación son: 


e Relleno granular 
Tamaño efectivo, Dj, = 0.13 mm 
Coeficiente de uniformidad, C, — 3.23 
Coeficiente de graduación, C, = 1.4 
Clasificación unificada del suelo — SP 
Peso específico compactado, y, = 18.9 kN/m? 
Angulo de fricción triaxial, 9, — 35° a 39° (promedio 37°) 


e Material de la cimentación 
Arena mal graduada y arena con grava (medio densa a densa) 


El relleno y la compactación del material granular empezó el 28 de octubre de 2001 en etapas 
y alcanzó una altura de 7.6 m el 21 de noviembre de 2001. La capa final de 0.3 m de suelo se co- 
locó la primavera siguiente. Durante la colocación del relleno, el muro empezó a tener un movi- 
miento de traslación de manera continua (consulte la sección 7.9). En la tabla 8.3 se muestra 
un resumen de la altura del relleno y de la traslación horizontal del muro. 


Tabla 8.3 Traslación horizontal con la altura del relleno. 


Día Altura del relleno (m) Traslación horizontal (mm) 
1 0.0 0 
2 1.1 0 
2 2.8 0 
3 5.2 2 
4 6.1 4 
5 6.4 6 
11 6.7 9 
24 7:3 12 
54 7.6 11 
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Altura del relleno 
arriba de la zapata (m) 


Presión activa 


: 229 
4- de Rankine age pa? 
(91 = 37°) 
2L 
Figura 8.20 Distribución de presión 

oL l e | |, lateral observada después de que la altura 

0 10 20 30 40 50 del relleno alcanzó 6.1 m. (Segán Bentler 

Presión lateral (KN/m?) y Labuz, 2006.) 


En la figura 8.20 se muestra una gráfica representativa de la variación de la presión late- 
ral de tierra después de la compactación, a, cuando la altura del relleno era de 6.1 m (31 de 
octubre de 2001) junto con el trazo de la presión activa de Rankine ($; = 37°). Observe que la 
presión lateral (horizontal) medida es mayor en la mayoría de las alturas que la anticipada 
con la teoría de la presión activa de Rankine, lo cual se puede atribuir a esfuerzos laterales 
residuales causados por la compactación. El esfuerzo lateral medido se redujo gradualmente 
con el tiempo. Esto se demuestra en la figura 8.21 donde se muestra una gráfica de la variación 
de c. con la profundidad (27 de noviembre de 2001) cuando la altura del relleno fue de 7.6 m. 
La presión lateral fue menor en prácticamente todas las profundidades comparada con la presión 
activa de tierra de Rankine. 

Otro punto de interés es la naturaleza de la variación de q, . y q, (consulte la figura 8.11). 

i , max min y 
Como se muestra en la figura 8.11, si el muro gira respecto a C, q, . estará en la puntera y q . 
: Nn. max - : min 
en el talón. Sin embargo, para el caso del muro de retención en consideración (experimentando 


Altura del relleno 
arriba de la zapata (m) 


Presión activa 


i > de Rankine 
Poo (9^, =37>) 
e 
2r Presión >< 
observada x 
0 | l Mis. |, Figura 8.21 Distribución de la presión 


0 10 20 30 40 50 observada el 27 de noviembre de 2001. 
m 2 
Presión lateral (KN/m^) (Segtin Bentler y Labuz, 2006.) 
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traslación horizontal), q, .. fue en el talón del muro y q,,,, en la puntera. El 27 de noviembre de 2001, 
cuando la altura del relleno fue de 7.6 m, q „a en el talón fue de aproximadamente 140 kN/m?, 
que fue casi igual a (y, )(altura del relleno) = (18.9)(7.6) = 143.6 kN/n?. Además, en la puntera, Q in 
fue de aproximadamente 40 kN /n?, lo que sugiere que el momento debido a la fuerza lateral tuvo 
poco efecto sobre el esfuerzo vertical efectivo debajo del talón. 

Las lecciones aprendidas de este estudio de caso son las siguientes: 


a. Los muros de retención pueden sufrir una traslación lateral que afectará la variación de q,.. y 
Amin à l0 largo de la losa de base. 

b. El esfuerzo lateral inicial causado por la compactación disminuye gradualmente con el 
tiempo y el movimiento lateral del muro. 


Muros de retención estabilizados mecánicamente 


Recientemente se ha utilizado el refuerzo de suelo en la construcción y disefio de cimentaciones, 
muros de retención, pendientes de terraplenes y otras estructuras. Dependiendo del tipo de cons- 
trucción, los refuerzos pueden ser tiras metálicas galvanizadas, geotextiles, geomallas o geocom- 
puestos. En las secciones 8.11 y 8.12 se proporciona un panorama del refuerzo de suelo y de varios 
materiales de refuerzo. 

Los materiales de refuerzo como las tiras metálicas, los geotextiles y las geomallas se utilizan 
en la actualidad para reforzar el relleno de muros de retención, a los que por lo general se les refiere 
como muros de retención estabilizados mecánicamente. Los principios generales de estos muros se 
dan en las secciones siguientes. 


BESIN Refuerzo del suelo 


El uso de tierra reforzada es un desarrollo reciente en el disefio y construcción de cimentaciones 
y estructuras de retención de tierra. La tierra reforzada es un material de construcción hecho de 
suelo que se ha reforzado con elementos de tensión como barras o tiras metálicas, telas no bio- 
degradables (geotextiles), geomallas y productos similares. La idea fundamental del refuerzo del 
suelo no es nueva; de hecho, se remonta a varios siglos atrás. Sin embargo, el concepto presente 
del análisis y diseño sistemático lo desarrolló un ingeniero francés, H. Vidal (1966). El French 
Road Research Laboratory ha realizado una investigación muy completa sobre la aplicabilidad 
y los efectos benéficos del uso de tierra reforzada como material de construcción. Esta investi- 
gación la han documentado en detalle Darbin (1970), Schlosser y Long (1974), y Schlosser y 
Vidal (1969). Las pruebas que se realizaron implicaron el uso de tiras metálicas como material 
de refuerzo. 

Los muros de retención con tierra reforzada se han construido alrededor del mundo desde 
que Vidal inició su trabajo. El primer muro de retención con tierra reforzada con tiras metálicas 
como refuerzo en Estados Unidos se construyó en 1972 en el sur de California. 

Los efectos benéficos del refuerzo de suelo se derivan a) de la resistencia a la tensión incre- 
mentada y b) de la resistencia cortante desarrollada por la fricción en las interfaces suelo-refuerzo. 
El refuerzo se puede comparar al de las estructuras de concreto. En la actualidad, la mayoría de los 
disefios de tierra reforzada se hacen sólo con suelo granular sin drenaje. De esta manera se evita el 
efecto del desarrollo de la presión de poro en suelos cohesivos, lo que a su vez, reduce la resis- 
tencia cortante del suelo. 
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Tiras metálicas 


En la mayoría de los casos, se utilizan tiras metálicas galvanizadas como refuerzo en el suelo. Sin 
embargo, el acero galvanizado está expuesto a la corrosión. La rapidez de la corrosión depende de 
varios factores medioambientales. Binquet y Lee (1975) sugirieron que la tasa promedio de corrosión 
de tiras metálicas de acero varía entre 0.025 y 0.050 mm/aíio. Por lo tanto, en el diseño actual del 
refuerzo, se debe tomar en cuenta la tasa de corrosión. Por consiguiente, 

t —ít 


c diseño 


+ r (vida útil de la estructura) 


donde 


t, = espesor real de las tiras de refuerzo empleadas en la construcción 
fus, espesor de las tiras determinado en cálculos de diseño 
r = tasa de corrosión 


Es necesario investigar más sobre los materiales resistentes a la corrosión, como la fibra de vidrio, 
antes de que se puedan utilizar como tiras de refuerzo. 


Tejidos no biodegradables 


A los tejidos no biodegradables se les refiere por lo general como geotextiles. Desde 1970, el uso de 
geotextiles en la construcción ha aumentado en gran medida alrededor del mundo. Los tejidos sue- 
len estar hechos de productos derivados del petróleo: poliéster, polietileno y polipropileno. También 
pueden estar hechos de fibra de vidrio. Los geotextiles no se elaboran a partir de tejidos naturales, 
debido a que se descomponen muy rápido. Los geotextiles pueden ser tejidos, agujados o no tejidos. 

Los geotextiles tejidos están hechos de dos conjuntos de filamentos o hebras paralelas de 
hilo entrelazadas sistemáticamente para formar una estructura planar. Los geotextiles agujados se 
forman entrelazando un serie de bucles de uno o más filamentos o hebras de hilo para formar una 
estructura planar. Los geotextiles no tejidos se forman de filamentos o fibras cortas configurados 
en un patrón orientado o aleatorio en una estructura planar. Estos filamentos o fibras cortas están 
configuradas en una red suelta al inicio y luego se enlazan mediante uno o una combinación de 
los procesos siguientes: 


1. Enlace químico, por pegamento, caucho, látex o un derivado de celulosa, o un producto similar. 
2. Enlace térmico, por calor de fusión parcial de los filamentos. 
3. Enlace mecánico, por punzonado de agujas. 


Los geotextiles no tejidos punzonados por agujas son gruesos y tienen una permeabilidad alta en 
el plano. 
Los geotextiles tienen cuatro usos principales en la ingeniería de cimentaciones: 


1. Drenaje: los tejidos pueden conducir rápidamente el agua del suelo a varias salidas, por lo que 
proporcionan una resistencia cortante mayor al suelo y en consecuencia más estabilidad. 

2. Filtración: cundo se colocan entre dos estratos de suelo, uno de grano grueso y el otro de gra- 
no fino, el tejido permite la libre filtración del agua de un estrato al otro. Sin embargo, protege 
del arrastre al suelo de grano fino hacia el suelo de grano grueso. 

3. Separación: los geotextiles ayudan a mantener varios estratos de suelo separados después de la 
construcción y durante el periodo de servicio del proyecto de la estructura. Por ejemplo, 
en la construcción de carreteras, una subrasante arcillosa se puede mantener separada de una 
base granular. 

4. Refuerzo: la resistencia a la tensión de los geotextiles aumenta la capacidad de carga del suelo. 
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Geomallas 


Las geomallas son materiales poliméricos de módulo alto, como el polipropileno y el polietileno, 
y se elaboran mediante el proceso de extrusión. La compañía Netlon, Ltd., del Reino Unido fue 
la primera productora de geomallas. En 1982, la Tensar Corporation, actualmente Tensar Interna- 
tional Corporation, introdujo las geomallas en Estados Unidos. 

Las geomallas comercialmente disponibles se pueden categorizar por su proceso de manu- 
factura, sobre todo: extruidas, tejidas y soldadas. Las geomallas extruidas se forman utilizando una 
hoja gruesa de polietileno o polipropileno que se punzona y estira para crear aperturas y mejorar las 
propiedades ingenieriles de las nervaduras y nodos resultantes. Las geomallas tejidas se fabrican 
agrupando polímeros, usualmente poliéster y polipropileno, y tejiéndolos en un patrón de red que 
luego se recubre con una laca polimérica. Las geomallas soldadas se fabrican fusionando uniones 
de tiras poliméricas. Las geomallas extruidas han demostrado tener un buen desempeño compa- 
radas con los otros tipos para aplicaciones de refuerzo de pavimentos. 

Las geomallas son en general de dos tipos: a) uniaxiales y b) biaxiales. En las figuras 8.22a 
y b se muestran estos dos tipos de geomallas, las cuales produce la compañía Tensar International 
Corporation. 

Las geomallas uniaxiales TENSAR se fabrican estirando una hoja punzonada de polietileno 
extruido de alta densidad en una dirección ante condiciones cuidadosamente controladas. El pro- 
ceso alinea las moléculas de cadena larga del polímero en la dirección de la extrusión y da 
por resultado un producto con una resistencia alta a la tensión unidireccional y un módulo alto. 
Las geomallas biaxiales TENSAR se fabrican estirando la hoja punzonada en dos direcciones 
ortogonales. Este proceso da por resultado un producto con alta resistencia a la tensión y un elevado 
módulo en dos direcciones perpendiculares. Las aperturas resultantes de la malla son cuadradas 
o rectangulares. 

Las geomallas comerciales disponibles en la actualidad para refuerzo del suelo tienen un 
espesor nominal de la nervadura de aproximadamente 0.5 a 1.5 mm (0.02 a 0.06 pulg) y uniones 
de más o menos 2.5 a 5 mm (0.1 a 0.2 pulg). Las mallas utilizadas para el refuerzo de suelo suelen 
tener aperturas o aberturas rectangulares o elípticas. Las dimensiones de las aperturas varían de casi 
25 a 150 mm (1 a 6 pulg). Las geomallas se fabrican de manera que las áreas abiertas de las mallas 
son mayores que 50% del área total. Desarrollan una resistencia de refuerzo a niveles de deforma- 
ción baja, como de 2% (Carroll, 1988). En la tabla 8.4 se dan algunas propiedades de las geomallas 
biaxiales TENSAR disponibles comercialmente en la actualidad. 


n /N/N I 


del rollo Length 


(longitudinal) V. V. (Longitudinal) 


Ancho 
del rollo 
(transversal) 
Ancho, 
del rollo 


(transversal) 


c) 


a) 


Figura 8.22 Geomalla: a) uniaxial; b) biaxial; c) con aperturas triangulares. 
(Cortesía de Tensar International Corporation) 
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Tabla 8.4 Propiedades de geomallas biaxiales TENSAR. 


Geomalla 
Propiedad BX1000 BX1100 BX1200 
Tamaño de la apertura 
Dirección de 25 mm 25 mm 25 mm 
la máquina (nominal) (nominal) (nominal) 
Dirección cruzada 33 mm 33 mm 33 mm 
de la maquina (nominal) (nominal) (nominal) 


Area abierta 
Union 
Espesor 


Módulo a la tensión 
Dirección de 
la máquina 
Dirección cruzada 
de la máquina 

Material 
Polipropileno 
Negro de carbón 


70% (mínimo) 


2.3 mm 
(nominal) 


182 kN/m 
(mínimo) 
182 kN/m 
(mínimo) 


97% (mínimo) 
2% (mínimo) 


74% (nominal) 


2.8 mm 
(nominal) 


204 kN/m 
(mínimo) 
292 kN/m 
(mínimo) 


99% (nominal) 
196 (nominal) 


77% (nominal) 


4.] mm 
(nominal) 


270 kN/m 
(mínimo) 
438 kN/m 
(mínimo) 


99% (nominal) 
1% (nominal) 


La función principal de las geomallas es reforzar, ya que son rígidas de manera relativa. Las 
aperturas son lo suficientemente grandes para permitir el entrelazado con el suelo o roca circundante 
(figura 8.23) para realizar la función de refuerzo o segregación (o las dos). Sarsby (1985) investigó la 
influencia del tamaño de la apertura sobre el tamaño de las partículas de suelo para máxima efi- 
ciencia por fricción (o eficiencia contra la extracción). De acuerdo con este estudio, la eficiencia 
mayor ocurre cuando 


Bao3594 (8.30) 


Figura 8.23 Aperturas de una geomalla que permiten el entrelazado con el suelo circundante. 
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donde 


Bog = ancho mínimo de la apertura de la geomalla 
D,, = tamaño de partículas a través del que 50% del suelo de relleno pasa (es decir, el tamaño 
promedio de las partículas) 


Más recientemente, se han introducido geomallas con aperturas triangulares (figura 8.22c) 
con fines de construcción. Las geomallas TENSAR con aperturas triangulares se fabrican a partir 
de una hoja punzonada de polipropileno, que luego se orienta en tres direcciones sustancialmente 
equiláteras en forma tal que las nervaduras resultantes deben tener un alto grado de orientación 
molecular. En la tabla 8.5 se dan algunas propiedades de las geomallas TENSAR con aperturas 
triangulares. 


Tabla 8.5 Propiedades de geomallas TENSAR con aperturas triangulares. 


Geomalla Propiedad Longitudinal Diagonal Transversal General 
TX 160 Separación de la nervadura (mm) 40 40 — 
Profundidad de la nervadura media (mm) — 1.8 1.5 
Ancho de la nervadura media (mm) — 1.1 1.3 
Espesor nodal (mm) 3.1 
Rigidez radial a baja deformación 
(kN/m @ 0.5% de deformación) 430 
TX 170 Separación de la nervadura (mm) 40 40 — 
Profundidad de la nervadura media (mm) — 2.3 1.8 
Ancho de la nervadura media (mm) — 1.2 1.3 
Espesor nodal (mm) 4.1 
Rigidez radial a baja deformación 
(kN/m @ 0.5% de deformación) 475 


Consideraciones generales de diseño 


El procedimiento general de diseño de cualquier muro de retención mecánicamente estabilizado 
se puede dividir en dos partes: 


1. Satisfacer los requerimientos de estabilidad interna. 
2. Revisar la estabilidad externa del muro. 


Las revisiones de la estabilidad interna comprenden determinar la resistencia a la tensión y a la extrac- 
ción de los elementos de refuerzo y evaluar la integridad de los elementos de fachada. Las revisiones 
de estabilidad externa incluyen revisiones contra fallas de volcamiento, deslizamiento y capacidad de 
carga (figura 8.24). En las secciones que siguen se analizan los procedimientos de diseño de muros 
de retención con tiras metálicas, geotextiles y geomallas. 
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b) Volcamiento 


c) Capacidad de carga d) Estabilidad por asentamiento 
profundo de un suelo débil 


Figura 8.24 Revisiones de estabilidad externa (segtin el Transportation Research Board, 1995). 

(De Transportation Research Circular 444; Mechanically Stabilized Earth Walls, Transportation Research 
Board, National Research Council, Washington, D.C., 1995, Figura 3, p. 7. Reimpresa con permiso 

del Transportation Research Board.) 


Muros de retención con refuerzo de tiras metálicas 


Los muros de tierra reforzada son flexibles. Sus componentes principales son: 


1. Relleno, que es suelo granular. 
2. Tiras de refuerzo, que son delgadas y anchas colocadas a intervalos regulares. 
3. Una cubierta o revestimiento, sobre la cara frontal del muro. 


En la figura 8.25 se muestra un diagrama de un muro de retención de tierra reforzada. 
Observe que, a cualquier profundidad, las tiras o tirantes de refuerzo se colocan con espaciamien- 
to horizontal de S,, centro a centro; el espaciamiento vertical de las tiras o tirantes es S, centro a 
centro. Lee y colaboradores (1973) demostraron que, en un diseño conservador, un revestimiento de 
5 mm de acero galvanizado sería suficiente para sostener un muro de aproximadamente 14 a 15 m 
de altura. En la mayoría de los casos, también se pueden utilizar losas de concreto precolado 
como revestimiento. Las losas están ranuradas para que encajen entre sí en forma tal que el suelo 
no pueda fluir entre las juntas. Cuando se emplean recubrimientos metálicos, se atornillan entre 
sí y las tiras de refuerzo se colocan entre los revestimientos. 

En las figuras 8.26 y 8.27 se muestra un muro de retención de tierra reforzada en proceso 
de construcción; su revestimiento (fachada) es una losa de concreto precolado. En la figura 8.28 
se muestra un tirante de refuerzo metálico colocado a una losa de concreto. 

El método más simple y más común para el diseño de tirantes es el método de Rankine. El 
siguiente es el análisis de este procedimiento. 
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Tirante 


Figura 8.26 Muro de retención 
de tierra reforzada (con tiras 
metálicas) en proceso de cons- 
trucción. (Cortesía de Braja M. 
Das, Henderson, NV) 
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Figura 8.27 Otra vista del muro de retención mostrado en la figura 8.26. (Cortesía de Braja M. Das, 
Henderson, NV) 


Figura 8.28 Colocación de una tira metálica a una losa de concreto precolado utilizada como revesti- 
miento. (Cortesía de Braja M. Das, Henderson, NV) 
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Cálculo de las presiones activas horizontal y vertical 


En la figura 8.29 se muestra un muro de retención con un relleno granular que tiene un peso 
específico y, y un ángulo de fricción |. Debajo de la base del muro de retención, el suelo in situ se 
excavó y recompactó con suelo granular utilizado como relleno. Debajo del relleno, el suelo 
in situ tiene un peso unitario y,, ángulo de fricción $5 y cohesión c}. Una sobrecarga con una 
intensidad de q por área unitaria se encuentra arriba del muro de retención, el cual tiene tirantes 
de refuerzo a profundidades z — 0, Sys PA T€— NS. La altura del muro es NS, =H. 

De acuerdo con la teoría de la presión activa de Rankine (sección 7.3) 


0, — oK, = 2c"V Ka 
donde a’ = presión activa de Rankine a cualquier profundidad z. 


Para suelos granulares sin sobrecarga en su parte superior, c' = 0,0? = y z y K, = tan? 
(45 — q;/2). Por lo tanto, 


Gay = Wise (8.31) 


Cuando se agrega una sobrecarga en la parte superior, como se muestra en la figura 8.29, 


k b' >< a'> 
q/área unitaria n 


45 + di 
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/ 


Sy n A: V 
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, 
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Figura 8.29 Análisis de un muro de retención de tierra reforzada. 
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T = 0$ + OQ) (8.32) 
T T 
= yz  Debidaala 


Debida sobrecarga 
sólo al suelo 


La magnitud de Uo se puede calcular utilizando el método 2:1 de la distribución del esfuerzo 
descrito en la ecuación (5.14) y en la figura 5.5. El método 2:1 de la distribución de la presión se 
muestra en la figura 8.30a. De acuerdo con Laba y Kennedy (1986), 


qa 
Ug, = =p 8.33 
TaD z (para z ) (8.33) 
y 
I 
T2) = -n (para z > 2b’) (8.34) 
eee) 


Además, cuando se agrega la sobrecarga en la parte superior, la presión lateral a cualquier pro- 


fundidad es 
0, = Tu) + Tio) 
T 
= K,yiz Debidaala (8.35) 
Debida sobrecarga 
sólo al suelo 
— b' —»9«— a' — K— b' —»9«— a’ > 
q/ area unitaria q/ área unitaria 
[s fre LAM. e : AMD O 
Ee of \ b 
TE ni aN Zz 
a om, 12 2! \ 
va E DAD EN 
H jd Arena \ H O42) 
Bae Ved) X ut 
Dem T E E 
OR a " T zu EN ii Arena 
i ‘i Vid} 
\ Tira de refuerzo E > \ Tira de refuerzo 
Y Y dg 
a) b) 


Figura 8.30 a) Notación para la relación de c, en las ecuaciones (8.33) y (8.34); b) notación para la 


relación de T'o en las ecuaciones (8.36) y (8.37) 
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D 
a(2) 


De acuerdo con Laba y Kennedy (1986), o”. se puede expresar (consulte la figura 8.30b) como 


2) 
Tao) = TET — sen B cos 20) | 


(8.36) 
T 
(radianes) 
donde 
0.4b' 
M=14- 37 
0.14 Rn 


La distribución de presión activa neta (lateral) sobre el muro de retención calculada utilizando las 
ecuaciones (8.35), (8.36) y (8.37) se muestra en la figura 8.29b. 


Fuerza en el tirante 


La fuerza en el tirante por longitud unitaria del muro desarrollada a cualquier profundidad z 
(consulte la figura 8.29) es 


T = presión activa de tierra a la profundidad z 
X área del muro que soportará el tirante 
= (0%) (SySu) (8.38) 


Factor de seguridad contra Ia falla del tirante 


Los tirantes de refuerzo en cada nivel, y por consiguiente los muros, podrian fallar por a) ruptura 
y b) extracción. 
El factor de seguridad contra la ruptura del tirante se puede determinar como 


resistencia a la fluencia o ruptura de cada tirante 


FS, B) = Soe E e 
fuerza máxima en cualquier tirante 


wtf, 
0 Sy Sz 


(8.39) 


donde 


w = ancho de cada tirante 
t = espesor de cada tirante 
f, = resistencia a la fluencia o a la ruptura del material del tirante 


En general, se recomienda un factor de seguridad de 2.5 a 3 para tirantes en todos los niveles. 
Los tirantes de refuerzo a cualquier profundidad z fallan por extracción si la resistencia 

por fricción desarrollada a lo largo de las superficies de los tirantes es menor que la fuerza a que 

se someten los tirantes. La longitud efectiva de los tirantes a lo largo de la cual se desarrolla la 
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resistencia por fricción se puede tomar conservativamente como la longitud que se extiende mds 
allá de los límites de la zona de falla activa de Rankine, que es la zona ABC en la figura 8.29. La 
línea BC forma un ángulo de 45 + 4 /2 con la horizontal. Ahora, la fuerza de fricción máxima 
que se puede desarrollar en un tirante a una profundidad z es 


Fg = 21,wo',tan Pa (8.40) 
donde 


L = longitud efectiva 
a! = presión vertical efectiva a una profundidad z 


$, — ángulo de fricción entre el suelo y el tirante 
Así pues, el factor de seguridad contra la extracción del tirante a cualquier profundidad z es 


Fr 


Sustituyendo las ecuaciones (8.38) y (8.40) en la ecuación (8.41) se obtiene 


2l, wo; tan h, 
FS(p = esse (8.42) 


Longitud total del tirante 
La longitud total de los tirantes a cualquier profundidad es 

L=1,+1, (8.43) 
donde 


L, = longitud dentro de la zona de falla de Rankine 
1, = longitud efectiva 


Para un FS P) dado, de la ecuación (8.42), 


FS (p) Sy Sx 


l = .44 
^ 2w, tang, SAN 
De nuevo, a cualquier profundidad z, 
H-z 
l= ( > (8.45) 
tan| 45 + — 
an( 2 ) 
Por lo tanto, al combinar las ecuaciones (8.43), (8.44) y (8.45) se obtiene 
H = E FS P a) Sy Sx 
pa I es ie (8.46) 
$i 2wo; tang, 
tani dis) se 2 
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Procedimiento de diseno paso a paso utilizando 
un refuerzo de tiras metálicas 


El siguiente es un procedimiento paso a paso para el disefio de muros reforzados de retención de tierra. 


Generalidades 
Paso 1. Se determina la altura del muro, H, y las propiedades del material de relleno 
granular, como el peso específico (y,) y el ángulo de fricción (dp). 
Paso 2. Se obtiene el ángulo de fricción entre el suelo y el tirante, Pi y el valor requerido 
de FS,, y FS,,. 


Estabilidad interna 
Paso 3. Se suponen valores para el espaciamiento horizontal y vertical de los tirantes. 
Además, se supone el ancho de la tira de refuerzo, w, que se utilizará. 
Paso 4. Se calcula c. con las ecuaciones (8.35), (8.36) y (8.37). 
Paso 5. Secalculan las fuerzas en los tirantes en varios niveles con la ecuación (8.38). 
Paso 6. Para los valores conocidos de FS, se calcula el espesor de los tirantes, t, reque- 
rido para resistir la ruptura de éstos: 


wtf, 


T = o SySH = 


A (o,SySiz) [FS zy] 


8.47 
wf, (8.47) 


La convención es mantener la magnitud de : igual en todos los niveles, por lo 
tanto a’ en la ecuación (8.47) debe ser igual a o; — 

Paso 7. Para los valores conocidos de $' y FS (py Se determina la longitud L de los tirantes 
a varios niveles con la ecuación (8.46). 

Paso 8. Las magnitudes de 5,, S,,, f, w y L se pueden cambiar para obtener el diseño más 
económico. 


Estabilidad externa 
Paso 9. Se revisa por volcamiento, utilizando la ecuación 8.31 como guía. Tomando el 
momento respecto a B se obtiene el momento de volcamiento para la longitud 
unitaria del muro: 


M, = P,z' (8.48) 
Aqui, 
H 
P, = fuerza activa = | c, dz 
0 


El momento resistente por longitud unitaria del muro es 
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I«— b' ——— a! —> 
q/área unitaria 


A y y V v V I 
Á T 
| e L=L; > 
I 
i 
<— x, — —» l 
Z ; iw, l 
Arena i 
Vd) l 
F G 
H <—L=L, P, 


E 
T 

l 

T 

! 

l 

l 

l 
<— X5 >] I 
1 
| 
l 
J 
D 


a B arena Vidi 
Suelo in situ Figura 8.31 Revisión por estabilidad 
y» 05:65 para el muro de retención. 
a’ 
Mg = Wix, + Wx c: d ZC F 3 (8.49) 
donde 


W, = (área AFEGI) (1) (y;) 
W, = (área FBDE) (1) (y) 


Por lo tanto, 


Mg 
F temita) = M. 
Wer t Wa eoo d ZU Es z) (8.50) 


H 
( | vida Je 
o 


Paso 10. La revisión por deslizamiento se puede efectuar empleando la ecuación (8.11), o 


(W, + W, * --- + qa')[ tan (k¢})] 
dao) F | : P (8.51) 


a 


donde k = 3. 
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Paso 11. Se revisa contra falla por capacidad de carga ültima, que es igual a 
qan = CN, + 2¥2L.N, (8.52) 


Los factores de capacidad de carga N, y N, corresponden al ángulo de fricción del 
suelo $5. (Consulte la tabla 3.3). 
De la ecuación 8.32, el esfuerzo vertical en z = H es 


Com = VA + Too) (8.53) 
Por lo que el factor de seguridad contra la falla de capacidad de carga es 
Fatt 


ara de carga) — gj (8.54) 
o(H) 


3, FS 


(volcamiento) BEL (deslizamiento) 


En general, se recomiendan los valores mínimos de FS 
=3 y FS =3a5. 


(falla por capacidad de carga) 


Ejemplo 8.5 


Se construirá un muro de retención de 10 m de altura con refuerzo de tiras de acero galvaniza- 
do en un relleno granular. Con referencia a la figura 8.29, se dan: 


Relleno granular: dp, = 36° 
y= 16.5 kN/m’ 
Suelo de la cimentación: 5 = 28° 
a = 17.3 EN I 
Eh = S0KN/ mm 


Refuerzo de acero galvanizado: 


Ancho de la tira, w = 75 mm 
Sy = 0.6 m centro a centro 
Sy = I m centro a centro 
f, = 24000 kN /m? 

[i — 209 

Requerido  FS(g, = 3 


Requerido  FS(p, = 3 


Revise la estabilidad externa e interna. Suponga que la tasa de corrosión del acero galvanizado 
es de 0.025 mm/año y que la vida útil esperada de la estructura es de 50 años. 


Solución 
Revisión de la estabilidad interna 


a A Das : == 
Espesor del tirante: fuerza máxima en el tirante, Un =O, es SS 
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O a(máx) — y HK, = y H av (as = i) 


Por lo tanto, 


Tak = y H (4s E ss, 


De la ecuación (8.47), para la ruptura del tirante, 


(9,SySy)[FS 2)] E a (as m P sss Fso 
TE 
Wy wf, 
o 
2 36 
|65)00) caras = os |@) 
j — 0.00428 m — 4.28 mm 


(0.075 m) (240000 kN /m?) 


Si la tasa de corrosión es de 0.025 mm/año y la vida útil esperada de la estructura es de 50 
años, entonces el espesor real, £, de los tirantes será 


t = 4.28 + (0.025) (50) = 5.53 mm 
Por consiguiente será suficiente con un espesor del tirante de 6 mm. 


Longitud del tirante: consulte la ecuación (8.46). Para este caso, 0’ = y,zK, y 0) = y,z, por 
lo tanto, 


(UE = 2) E FSppyy;zK,Sy Sy 
unas + £) 2wy,z tanp, 


Ahora se puede elaborar la tabla siguiente. (Nota: FS,,, = 3, H = 10m, w = 75 mmy ¢’ = 20°.) 
E (P) u 


np 


Longitud del tirante L (m) 


z(m) [ecuación (8.46)] 
p 12.65 
4 11.63 
6 10.61 
8 9.59 
10 8.57 


Por lo tanto, se utilizará una longitud del tirante L — 13 m. 


Revisión de la estabilidad externa 
Revisión por volcamiento: consulte la figura 8.32. Para este caso, utilizando la ecuación (8.50) 


Wixi 
atan) = H 
| | c, dz E 


0 
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Figura 8.32 Muro de retención con refuerzo de tiras 
de acero galvanizado en el relleno. 


W, = y, HL = (16.5) (10) (13) = 2145 kN/m 


AST = 6.5m 


H 
p | o, dz = yy, K,H? = (3) (16.5) (0.26) (10)? = 214.5 kN/m 


(2145) (6.5) 


vinos =1952>3 OK 
(volcamiento ) (214.5) (3.33) 


Revisión por deslizamiento: de la ecuación (8.51) 


p 
214 = 
W, tan (ke) 5) tn} (60) 
IF Syst P. 214.5 


a 


=445>3 OK 


Revisión por capacidad de carga: para $5 = 28°, N, = 25.8, N, = 16.78 (tabla 3.3). De la 
ecuación (8.52), 


da, = EN; + L N, 
Ger = (50) (25.8) + (2) (17.3) (13) (16.72) = 3170.16 kN/m? 
De la ecuación (8.53), 
Tom) = y,H = (165)(10) = 165 kN/m? 


L u E TI " 
O o(H) 165 


FS (capacidad de carga) 
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| 8.16 | Muros de retencion con refuerzo geotextil 


En la figura 8.33 se muestra un muro de retención en el que se han utilizado capas de geotextil como 
refuerzo. Igual que en la figura 8.31, el relleno es un suelo granular. En este tipo de muro de retención, 
la fachada del muro se forma traslapando las hojas como se muestra con una longitud de traslape 
de /. Cuando se termina la construcción, la cara expuesta del muro se debe recubrir; de otra manera, 
el geotextil se deteriorará por la exposición a la luz ultravioleta. Sobre la cara se rocía una emulsión 
bituminosa o gunita (concreto lanzado). Tal vez sea necesario anclar una malla de alambre en la 
fachada geotextil para mantener el recubrimiento sobre la fachada del muro. En la figura 8.34 se 
muestra la construcción de un muro de retención reforzado con geotextil. En la figura 8.35 
se muestra un muro de suelo reforzado completamente con un material geosintético. El muro se 
encuentra en DeBeque Canyon, Colorado. Observe la versatilidad del tipo de fachada. En este 
caso, una fachada de bloques de concreto con un solo tirante está integrada con una fachada 
de tres tirantes por medio de una fachada de roca. 


Geotextil 


Geotextil 


>| 


A Geotextil 
e Sy Arena, Yi dj 


- F Geotextil 
NAS + 01/2 

a LEN REN b1/ Y y 

Nee o 


Geotextil |^ 
Suelo in situ ^v : AT 


Figura 8.33 Muro de retención 
Ya 355 


con refuerzo geotextil. 


Es 


Figura 8.34 Construcción de un muro de retención reforzado con geotextil. (Cortesía de Jonathan T.H. Wu, 
University of Colorado at Denver, Denver, Colorado.) 
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Figura 8.35 Muro de retención reforzado con geotextil terminado en DeBeque Canyon, Colorado. (Cortesía 
de Jonathan T.H. Wu, University of Colorado at Denver, Denver, Colorado.) 


El diseño de este tipo de muro de retención es similar al que se presentó en la sección 8.15. 
El siguiente es un procedimiento paso a paso para el disefio basado en las recomendaciones de 
Bell y colaboradores (1975) y Koerner (2005): 


Estabilidad interna 
Se determina la distribución de la presión activa sobre el muro con la fórmula 


Paso 1. 


Paso 2. 


T, = Ke, = Kyiz 


donde 


K, = coeficiente de presión activa de Rankine = tan?(45 — 1/2) 
y, = peso específico del relleno granular 
q = ángulo de fricción del relleno granular 


(8.55) 


Se selecciona un tejido geotextil con una resistencia a la tensión permisible, T — 


(Ib/pie o kN/m). 


La resistencia a la tensión permisible para la construcción de un muro de 


retención se puede expresar como (Koerner, 2005) 


Ta 
T_ = 
pes RE; X RF. X RF 
id cr cbd 
donde 
T.,, = resistencia a la tensión última 


ult 
RF, = factor de reducción por daño a la instalación 
RF,, = factor de reducción por fluencia 


RF „a = factor de reducción por degradación química y biológica 


(8.56) 
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Paso 3. 


Paso 4. 


Los valores recomendados del factor de reducción son los siguientes (Koerner, 2005) 


RF, 1.1-2.0 
RF, 2-4 
RF, 1-1.5 


Se determina el espaciamiento vertical de las capas a cualquier profundidad z con 
la fórmula 
S Tiem Tod 
V 


FS  (y12K,)[FS(5)] 


(8.57) 


Observe que la ecuación (8.57) es similar a la ecuación (8.39). La magnitud de 
FS, es por lo general de 1.3 a 1.5. 


(B) 
Se determina la longitud de cada capa de geotextil con la fórmula 
L=1,+1, (8.58) 
donde 
A — 
pz z (8.59) 
tan| 45 + — 
fas +) 
y 
Sya¿[FS P ] 
a MM UE (8.60) 
20 tano r 
en la cual 
0, = yizK, 
T, = yiz 


FS» = 13a 1.5 


or = ángulo de fricción en la interfaz geotextil-suelo 
a2 
~ 301 


Observe que las ecuaciones (8.58), (8.59) y (8.60) son similares a las ecuaciones 
(8.43), (8.45) y (8.44), respectivamente. 

Con base en los resultados publicados, la suposición de que 7/4] ~ $ es 
razonable y parece conservadora. Martin y colaboradores (1984) presentaron 
los resultados de pruebas de laboratorio siguientes para 97/4 entre varios tipos 
de geotextiles y arena. 


Tipo ór[ó^ 
Tejido; monofilamento/arena para concreto 0.87 
Tejido; película de limo/arena para concreto 0.8 

Tejido; película de limo/ arena redondeada 0.86 
Tejido; película de limo/arena limosa 0.92 
No tejido; pegado por fusión/arena para concreto 0.87 


No tejido; punzonado con aguja/arena para concreto 1.0 
No tejido; punzonado con aguja/arena redondeada 0.93 
No tejido; punzonado con aguja/arena limosa 0.91 
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Paso 5. Se determina la longitud de traslape, l, con 


Syo ¿ES p) 


= 8.61 
40, tan PF ( ) 


l 


La longitud mínima de traslape debe ser de 1 m. 
Estabilidad externa 


Paso 5. Se revisan los factores de seguridad contra fallas de volcamiento, deslizamiento y 
capacidad de carga, como se describen en las secciones 8.15 (pasos 9, 10 y 11). 


Ejemplo 8.6 


En la figura 8.36 se muestra un muro de retención reforzado con geotextil de 5 m de altura. 
Para el relleno granular, y, = 15.7 kN/m? y $, = 36°. Para el geotextil, T,,, = 52.5 kN/m. 
Para el diseño del muro, determine S,, L y /. Utilice RE, = 1.2, RE, = 2.5 y RE, = 1.25. 


Solución 
Se tiene 


K,= [as = £y = 0.26 


Determinación de S,, 
Para determinar S,, se hacen algunas pruebas. De la ecuación (8.57), 


T. 


perm 


om = a 
d (y 2K,)[ES (7)] 


Sy=0.5m 


y, = 15.7 kN/m? 
$ = 36° 


Y, = 18 kN/m3 
5 = 22° 
C5 = 28 kN/m? 


Figura 8.36 Muro de retención reforzado con geotextil. 
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De la ecuación (8.56), 
Tat SORS 


c le = = 14kN/m 
pot RE RE RE 192559195 


Con FS = (Jong = 2m, 


14 
ENCINA 
Enz = 4m, 
Sy = = = 0.57m 
(15.7) (4) (0.26) (1.5) 
Enz=5m, 
Sy Et = 046m 


~ (15.7) (5) (0.26) (1.5) 


Por lo tanto, se utilizará S, = 0.5 m paraz = 0 az = 5 m (consulte la figura 8.36). 


Determinación de L 
De las ecuaciones (8.58), (8.59) y (8.60), 


(UE! = x) " Sy K ¿[ES (1) 
, 2 tan œ; 
tan (4s + t) $r 


Para FS(p, = 1.5, tan, = tan[(5) (36)] = 0.445, y se deduce que 
L = (0.51) (H — z) + 0.4385, 


fal = Sim, Sy = 0,5 im 


En z = 0.5 m; L = (0.51)(5 — 0.5) + (0.438)(0.5) = 2.514 m 
En z = 2.5 m; L = (0.51)(5 — 2.5) + (0.438)(0.5) = 1.494 m 


Por lo tanto, se utiliza L = 2.5 m en todas las capas. 


Determinación de /, 
De la ecuación (8.61), 


pe Sya ¿[ES (p)] 


| — 4g! tano” 


Ta = cR Sy — os On, I +o}. Por lo tanto 


_ OSyKA|FSop]  Sy(0.26) (1.5) — 
' — 4tande — Atan[(2) (36)] 
1, = 0.2195, = (0219) (05) = 0.11 m = 1 m 


198, 


Por lo tanto, se utilizará J, = 1 m. 
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Ejemplo 8.7 


Considere los resultados de la revisión de la estabilidad interna dados en el ejemplo 8.6. Para 
el muro de retención reforzado con geotextil, calcule el factor de seguridad contra las fallas por 
volcamiento, deslizamiento y capacidad de carga. 


Solución 
Consulte la figura 8.37. 


Factor de seguridad contra el volcamiento 


Wx, 


al") 


W, = (5)(2.5)(15.7) = 196.25 kN/m 


25 
X= D = 1.25m 


De la ecuación (8.50), FS (voicamiento) = 


P= EVER = (5)asn 6029) = 51.03 kN/m 


2 
De aquí, 
(196.25) (1.25) 
FS (volcamiento) — 51.03(5/3) = 2.88 < 3 
(aumente la longitud de las capas de geotextil a 3 m) 
k 


Sy=0.5m 


Yı = 15.7 kN/m3 
$4 =36° 


Yo = 18 kN/m? 
$5 = 22° 


Gre 2 
2—28 KN/im Figura 8.37 Revisión de la estabilidad: 
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Factor de seguridad contra el deslizamiento 
De la ecuación (8.51), 


Witan( 241) (196.25) tan( > x se), 


FS eslizamiento) ' 
(onu P, 51.03 


=171>15 OK 
Factor de seguridad contra la falla por capacidad de carga 

1 
De la ecuación (8.52), qu = cjN. + ¿Y L, N, 


Datos: y; = 18 kN/m', L, = 2.5m, cz = 28 kN/m? y 4 = 22°, De la tabla 3.3, N, = 16.88 
y N, = 7.13. 
1 
qu = (28) (16.88) + (Dus esca» = 633 kN/m? 


De la ecuación (8.54), 
Qa 633 633 
c nA 056) 


= 8.06>3 OK 


FS (capacidad de carga) 


Muros de retención con refuerzo 


8.18 


de geomallas: generalidades 


Las geomallas también se pueden utilizar como refuerzo en el relleno granular para la construc- 
ción de muros de retención. En la figura 8.38 se muestran diagramas esquemáticos comunes de 
muros de retención con refuerzo de geomallas. En la figura 8.39 se muestran algunas fotografías 
de muros de retención reforzados con geomallas en el campo. 

Relativamente pocas mediciones de campo están disponibles para la presión lateral de tierra 
sobre muros de retención construidos con refuerzo de geomallas. En la figura 8.40 se muestra una 
comparación entre las presiones laterales de medida y de diseño (Berg y colaboradores, 1986) 
para dos muros de retención construidos con fachada de paneles de concreto precolado. En la 
figura se indica que las presiones de tierra medidas fueron significativamente menores que las 
calculadas para el caso activo de Rankine. 


Procedimiento de diseño para un muro 
de retención reforzado con geomallas 


En la figura 8.41 se muestra un diagrama esquemático de un muro de fachada de paneles de con- 
creto con un relleno granular reforzado con capas de geomallas. El proceso de diseño del muro en 
esencia es similar al correspondiente al refuerzo geotextil del relleno dado en la sección 8.16. El 
siguiente es un procedimiento breve paso a paso. 


Estabilidad interna 
Paso 1. Se determina la presión activa a cualquier profundidad z como [similar a la ecua- 
ción (8.55)]: 
o, = Kyyiz (8.62) 
donde 


K, = coeficiente de presión activa de Rankine = (as = é) 
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Geomallas — biaxiales 


Geomallas — uniaxiales 


Fachada de gavión 


Geomallas 


Y 


AA CAR: 
UMS 


Panel de 


concreto 
t 


precolado Pi Conexión articulada 
oOo 


] 


Geomallas 
uL 


] 


I 


I 


Zapata de nivelación c) 


Figura 8.38 Diagramas esquemáticos comunes de muros de retención con refuerzo de geomallas: a) muro 
con geomallas en todo alrededor; b) muro con fachada de gavión; c) muro de fachada de paneles de con- 
creto (según The Tensar Corporation, 1986). 
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RUE uN Mewes Figura 8.39 a) Muro reforzado con 
iin TTL i HUE ated geomallas de polietileno de alta densi- 
itii: > dad con fachada de paneles de concreto 
>’ precolado en proceso de construcción; 
b) unión mecánica entre dos piezas de 
geomallas en la dirección de trabajo; 
c) muro segmentado con fachada de 
bloques de concreto reforzado con 
geomallas uniaxiales. (Cortesía de 
Tensar International Corporation, 
Atlanta, Georgia.) 


Presión lateral, o, (KN/m?) 
0 10 20 30 40 
l | | > 


—_ Muro en Tucson, Arizona, H = 4.6 m 


---- Muro en Lithonia, Georgia, H = 6m 


Presión medida 


Presión activa de Rankine 


Figura 8.40 Comparación entre presiones la- 
54 terales teórica y medida en muros de retención 
y reforzados con geomallas (basada en Berg y 
Altura del relleno arriba de la celda de carga (m) colaboradores, 1986). 
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eee eoe — e— e— e— e—e 


l 
Wi l 
a— eea —o aael 
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| 
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d 
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$i 


Zapata de nivelación 


Suelo de la cimentación 
, , 
y» Do, Ca 


Figura 8.41 Diseño de un muro de retención reforzado con geomallas. 


Paso 2. 


Paso 3. 


Paso 4. 


Se selecciona una geomalla con una resistencia a la tensión permisible, T oi [similar 
a la ecuación (8.56)] (Koerner, 2005): 
T, erm — Ta (8.63) 
d REa X RE, x RF ova 
donde 
RF. , = factor de reducción por daño a la instalación (1.1 a 1.4) 


RF „ = factor de reducción por fluencia (2 a 3) 
RF „a = factor de reducción por degradación química y biológica (1.1 a 1.5). 


Se obtiene el espaciamiento vertical de las capas de geomalla, S,, con 


Sy — Trem Cr (8.64) 
y T, FS(5 ` 
donde C, = relación de cobertura de la geomalla. 

La relación de cobertura es el área plana fraccional a cualquier elevación 
que en realidad está ocupada por la geomalla. Por ejemplo, si hay un espacio de 
0.3 m (1 pie) de ancho entre cada pieza de 1.2 m (4 pies) de ancho, la relación 
de cobertura es 


_ 1.2m 
" 12+03m 


Se calcula la longitud de cada capa de geomalla a una profundidad z como [ecua- 
ción (8.58)] 


— 0.8 


L=1,+1, 


(8.65) 
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Para determinar /, [similar a la ecuación (8.60)], 


resistencia a la extracción a un esfuerzo normal efectivo 


FS,p, = : 
(P) fuerza de extracción 


_ (2) (L) (Gotan $1) (C,) 

Syo, 

_ (2) (L) (Ci tan oi) (C,) 
SyK, 


(8.66) 


donde C; = coeficiente de interacción, o 
SyK, FSP) 


==> .67 
* 2G C,tan $i On 


Por consiguiente, a una profundidad z, la longitud total, L, de la capa de geomalla es 


p= SyK, FS 
Lak = ee (8.68) 
$0 | 26 Gun dj 
tan| 45 + D 


El coeficiente de interacción, C,, se puede determinar experimentalmente en el laboratorio. 
El siguiente es un intervalo aproximado de C; para varios tipos de relleno. 


Grava, grava arenosa 0.75-0.8 

Arena bien graduada, arena gravosa 0.7-0.75 

Arena fina, arena limosa 0.55-0.6 
Estabilidad externa 


Revise los factores de seguridad contra fallas de volcamiento, deslizamiento y capacidad de carga 
segün se describe en la sección 8.15 (pasos 9, 10 y 11). 


Ejemplo 8.8 
Considere un muro de retención reforzado con geomallas. Con referencia a la figura 8.41, se 
tiene: H = 6m, y, = 16.5 kN/m*, pi = 35°, T... — 45 kN/m, Pa DS 


perm 


0.8 y C, — 0.75. Para el disefio del muro, determine 5, y L. 


Solución 


K,= caras = gi) = v (as = >) = 0.27 
2 2 

Determinación de S, 

De la ecuación (8.64), 

MS, = aes = (45) (0.8) = 39 

c, FS(5 yzK, FS (16.5) (z) (O27)\(LS5)) Z 


Problemas 
Enz-2m: s,=%2 = nm 
539 
En z= 4m: a ie S 1.35 m 
En z=5m: S, OM = 1.08m 
Utilice Sy ~ 1m 
Determinación de L 
De la figura (8.68), 
" H-z SyK, FS(p 6-2 (1 m) (0.27) (1.5) 
7 i OCC and © 2) (0.8) (0.75) (tan 35° 
AE ees), Cas 


En z=1m: L=0.52(6 — 1) + 0.482 = 3.08 m = 3.1 m 
En z=3m: L=0.52(6 — 3) + 0.482 = 2.04 m = 2.1 m 
Enz=5m: L= 0.52(6 — 5) + 0.482 = 1m 


Por lo tanto, se utilizará L = 3 m para z = 0 a 6 m. 


En los problemas 8.1 a 8.4, utilice y 
k, =k,=2/3yP = 0. 
p 


concreto 
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= 23.58 kN/m?. Además, en la ecuación (8.11), utilice 


8.1 Para el muro de retención en voladizo que se muestra en la figura P8.1, considere los datos 


siguientes: 


Dimensiones del muro: H = 8m,x, =0.4m,x, = 0.6m, x; = 1.5 m, x4 = 3.5 m, 
x; = 0.96 m, D = 1.75 m, a = 10° 


Propiedades del suelo: y, = 16.5 kN/m?, | = 32°, y, = 17.6 kN/m’, p; = 28°, 
c; = 30 kN/m? 


Calcule el factor de seguridad respecto al volcamiento, deslizamiento y capacidad de carga. 


8.2 Repita el problema 8.1, con los datos siguientes: 


Dimensiones del muro: H —65m,x, = 0.3 m, x, = 0.6 m, x, = 0.8 m, x, = 2 m, 
x; = 0.8 m, D = 1.5 m, a = 0° 


Propiedades del suelo: — y, = 18.08 kN/m’, $, = 36°, y, = 19.65 kN/m’, p; = 15°, 
c5 = 30 kN/m? 


8.3 En la figura P8.3 se muestra un muro de retención de gravedad. Calcule el factor de seguri- 


dad respecto al volcamiento y deslizamiento, considerando los datos siguientes: 


Dimensiones del muro: H = 6 m, xı = 0.6 m, x, = 2 m, x; = 2 m, x4 = 0.5 m, 
xs = 0.75 m, xs = 0.8 m, D = 1.5 m 


Propiedades del suelo: y; = 16.5 kN/nv, $1 = 32°, y; = 18 kN/m’, q, = 22°, 
ch = 40 kN/m? 


En sus cálculos utilice la ecuación de la presión activa de Rankine. 
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x) 


E 


Ca Figura P8.1 


Figura P8.3 


8.4 Repita el problema 8.3 utilizando la presión activa de tierra de Coulomb en sus cálculos 
y con 6’ = 2/3 di. 
8.5 Consulte la figura P8.5 para el disefio de un muro de gravedad en condición sísmica con: 
k= Oy k= 0.3. 
a. ¿Cuál será la longitud del muro para una condición de desplazamiento nulo? Utilice un 
factor de seguridad de 2. 
b. ¿Cuál será el peso del muro para un desplazamiento permisible de 50.8 mm? 
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"Arma i= 36° 


8.6 


8.7 


8.8 


8.9 


8.10 


8.11 


y; = 18.5 kN/m? Figura P8.5 


Datos: A, = 0.15 y A, = 0.25. Utilice un factor de seguridad de 2. 
En la figura 8.29a, utilice los parámetros siguientes: 


Muro: H—- 8m 
Suelo: y, = 17 kN/m’, d; = 35? 
Refuerzo: Sy = 1 m y Sy = 1.5m 
Sobrecarga: q = 70 kN/m’, a' 2 1.5myb'=2m 


Calcule el esfuerzo vertical c. [ecuaciones (8.32), (8.33) y (8.34) en z = 2m, 4m, 6 m 
y8m. 

Con los datos dados en el problema 8.6, calcule la presión lateral o’ en z = 2m, 4m, 6m 
y 8 m. Utilice las ecuaciones (8.35), (8.36) y (8.37). 

Un muro de retención de tierra reforzada (figura 8.29) tendrá una altura de 10 m. En este 
caso: 


Relleno: peso unitario, y, = 16 kN/m? y ángulo de fricción del suelo, Hp, = 34°. 


Refuerzo: espaciamiento vertical, S, = 1 m; espaciamiento horizontal, S,, = 1.25 m; 
ancho del refuerzo = 120 mm; Í, = 260 MN/m?; $, = 25°; factor de seguridad 
contra la extracción del tirante = 3 y factor de seguridad contra la ruptura del 
tirante — 3. 


Determine: 

a. El espesor requerido de los tirantes. 

b. La longitud máxima requerida de los tirantes. 

En el problema 8.8 suponga que los tirantes en todas las profundidades tienen la longitud 
determinada en la parte b. Para el suelo in situ, p} = 25°, y, = 15.5 kN/mY, c} = 30 kN/m’. 
Calcule el factor de seguridad contra la falla por a) volcamiento, b) deslizamiento y c) capa- 
cidad de carga. 

Un muro de retención con refuerzo geotextil tiene una altura de 6 m. Para el relleno granu- 
lar, y, = 15.9 kN/m? y à; = 30°. Para el geotextil, T... = 16 kN/m. Para el diseño del 
muro, determine S,,, L y l. Utilice ES 5 = FS, = 1.5. 

Con los valores de S,,, L y l, determinados en el problema 8.10, revise la estabilidad global 
(es decir, el factor de seguridad contra las fallas por volcamiento, deslizamiento y capaci- 
dad de carga) del muro. Para el suelo in situ, y, = 16.8 kN/m’, p, = 20° y c} = 55 kN/m?. 
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Muros de tablestacas 


WEA Introducción 


Los muros de tablestacas conectadas o semiconectadas se utilizan con frecuencia para construir 
muros continuos para estructuras de muelles que van de instalaciones de embarcaderos pequeños 
de recreo a grandes instalaciones de desembarco. (Consulte la figura 9.1). En contraste con la 
construcción de otros tipos de muros de retención, la construcción de muros de tablestacas no 
suele requerir el desagüe del emplazamiento. Las tablestacas o ataguías también se utilizan para 
estructuras temporales, como en cortes apuntalados. (Consulte el capítulo 10). En este capítulo se 
analizan los principios de diseño de muros de tablestacas. 

En la construcción es común utilizar varios tipos de tablestacas: a) de madera, b) de concre- 
to precolado y c) de acero. También existen en el mercado tablestacas de aluminio. 

Las tablestacas de madera se utilizan sólo para estructuras ligeras temporales arriba del nivel 
freático. Los tipos más comunes son los tablones ordinarios de madera y las tablestacas Wakefield. 
Los tablones de madera tienen una sección transversal aproximada de 50 X 300 mm y se hincan 
borde con borde (figura 9.2a). Las tablestacas Wakefield se hacen clavando tres tablones entre 
sí, con el intermedio desfasado en 50 a 75 mm (figura 9.2b). Los tablones de madera también 
se pueden cepillar para formar tablestacas machihembradas, como se muestra en la figura 9.2c. 
En la figura 9.2d se muestra otro tipo de muro de tablestacas que tiene ranuras precortadas. Para 
mantenerlas unidas después de que se hincan en el terreno se insertan lengiietas metálicas en la 
ranuras de las tablestacas adyacentes. 


freático} [J ___ Nivel freático 
Tablestaca —> 2 T Lado de tierra 
Línea de 
dragado 


Figura 9.1 Ejemplo de un muro de tablestacas de un muelle. 
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Tablestacas de madera Tablestaca de concreto precolado 


— | 


a) Tablones 


Sección 


concreto 500-800 mm > 


ar eee sa 
patio) 
b) Tablestacas Wakefield l 
[^t d 
Refuerzo —» l 
I-d-T-[^ 4-71 
c — | 
I 
c) Tablestacas machihembradas ria DO 2^ 
dbz 
pte L? Elevación 
[HS = 
d) Tablestacas ranuradas e) 


(no a escala) 


Figura 9.2 Varios tipos de tablestacas de madera y de concreto. 


Las tablestacas de concreto precolado son pesadas y se disefian con refuerzos para sopor- 
tar los esfuerzos permanentes a los que se someterá después de la construcción y también para 
tomar los esfuerzos producidos durante la construcción. En sección transversal, estas tablestacas 
tienen un ancho aproximado de 500 a 800 mm y un espesor de 150 a 250 mm. La figura 9.2e es 
un diagrama esquemático de la elevación y de la sección transversal de una tablestaca de concreto 
reforzado. 

Las tablestacas de acero en Estados Unidos tienen un espesor aproximado de 10 a 13 mm. 
Las secciones europeas pueden ser más delgadas y más anchas. Las secciones de las tablesta- 
cas pueden ser en Z, de arco profundo, de arco bajo o de alma recta. Las interconexiones de las 
secciones de las tablestacas tienen forma machihembrada o de rótula para conexiones hermé- 
ticas. La figura 9.3a es un diagrama esquemático de la interconexión del tipo machihembrado 
para secciones de alma recta. El tipo de interconexión de rótula para tablestacas de sección 
en Z se muestra en la figura 9.3b. En la figura 9.4 se muestra un muro de tablestacas. En 
la tabla 9.1 se indican las propiedades de las secciones de tablestacas de acero producidas por la 
Bethlehem Steel Corporation. El esfuerzo a la flexión permisible de diseño para las tablestacas es 
el siguiente: 


Tipo de acero Esfuerzo permisible 
ASTM A-328 170 MN/m? 
ASTM A-572 210 MN/m? 
ASTM A-690 210 MN/m? 


El uso de las tablestacas de acero es conveniente debido a su resistencia al alto esfuerzo de hinca- 
do que se realiza cuando se hincan en suelos duros. Las tablestacas de acero también son de peso 
ligero y se pueden volver a utilizar. 
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Figura 9.3 a) Conexión tipo machihembrada entre dos 
b) tablestacas; b) conexión tipo rótula entre dos tablestacas. 


Figura 9.4 Muro de tablestacas de acero. (Cortesía de N. Sivakugan, James Cook University, Australia.) 


Tabla 9.1 Propiedades de algunas secciones de tablestacas producidas por la Bethlehem Steel Corporation. 


. M Módulo de sección Momento de inercia 
Designación ——————— T 
de la m?/m m/m 
sección Bosquejo de la sección de muro de muro 
PZ-40 F 326.4 x 10? 670.5 x 105 

12.7 mm 
409 mm 
152 mm 
Y 
A 


Y 4——— Distancia de hincado = 500 mm ———> 


(continúa) 
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Tabla 9.1 (continuación) 


. " Módulo de sección Momento de inercia 
Designación 


de la m?/m m/m 
sección Bosquejo de la sección de muro de muro 
PZ-35 ES 260.5 x 107? 493.4 x 1076 
12.7 mm 
379 mm 
15.2 mm 
Y 
A 


1 |«— Distancia de hincado = 575 mm ——>| 


PZ-27 F 162.3 x 10? 251.5 x 106 
9.53 mm 
304.8 mm 
9.53 mm 
PZ-22 + 97 x 10? 1152 x 1075 
9.53 mm 
228.6 mm 
9.53 mm 


PSA-31 127 10.8 x 107? 441 x 10% 
.( mm 


}«— Distancia de hincado = 500 mm ——>| 


PSA-23 9:53 12.8 x 10? 5.63 x 10% 
£ mm 


yi 


Lk— Distancia de hincado = 406.4 mm —> 
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Métodos de construcción 


Los muros de tablestacas se pueden dividir en dos categorías básicas: a) en voladizo y b) ancladas. 

En la construcción de muros de tablestacas, la tablestaca se puede hincar en el terreno y 
luego el relleno se coloca en el lado de tierra, o bien la tablestaca se puede hincar primero en el 
terreno y el suelo frente a ella se puede dragar. En cualquier caso, el suelo utilizado para rellenar 
detrás del muro de tablestacas suele ser granular. El suelo debajo de la línea de dragado puede ser 
arenoso o arcilloso. A la superficie del suelo en el lado de agua se le refiere como linea de lodo 
o línea de dragado. 

Por lo anterior, los métodos de construcción se pueden dividir por lo general en dos cate- 
gorías (Tsinker, 1983): 


1. Estructura rellenada 
2. Estructura dragada 


La secuencia de construcción para una estructura rellenada es la siguiente (consulte la 
figura 9.5): 


Paso 1. Se draga el suelo in situ al frente y atrás de la estructura propuesta. 
Paso 2. Se hincan las tablestacas. 

Paso 3. Se rellena hasta el nivel del ancla y se coloca el sistema de anclaje. 
Paso 4. Se rellena hasta la parte superior del muro. 


Para un muro de tipo en voladizo, sólo se siguen los pasos 1, 2 y 4. La secuencia de construcción 
para una estructura dragada es la siguiente (consulte la figura 9.6): 


Paso 1. Se hincan las tablestacas. 

Paso 2. Se rellena hasta el nivel del ancla y se coloca el sistema de anclaje. 
Paso 3. Se rellena hasta la parte superior del muro. 

Paso 4. Se draga el lado frontal del muro. 


En muros de tablestacas en voladizo, no se requiere el paso 2. 


Superficie 


Línea 


de dragado 
Paso 1 Paso 2 
Barra de 
anclaje 
"Relleno 5 


Figura 9.5 Secuencia de construcción para una 
Paso 3 Paso 4 estructura rellenada. 
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9.3 


9.4 


Barra 
de anclaje 


Superficie 
original 
del terreno 


Paso 1 Paso 2 


Figura 9.6 Secuencia de construcción de una 
Paso 3 Paso 4 estructura dragada. 


Muros de tablestacas en voladizo 


Los muros de tablestacas en voladizo suelen recomendarse para muros de altura moderada de 
aproximadamente 6 m o menor, medida arriba de la línea de dragado. En esos muros, las tablesta- 
cas actúan como una viga ancha en voladizo arriba de la línea de dragado. Los principios básicos 
para estimar la distribución de la presión lateral neta sobre un muro de tablestacas en voladizo se 
pueden explicar con la ayuda de la figura 9.7. En la figura se muestra la naturaleza de la cedencia 
lateral de un muro en voladizo que penetra un estrato de arena debajo de la línea de dragado. 
El muro gira respecto al punto O (figura 9.7a). Debido a que a las presiones hidrostáticas a cual- 
quier profundidad en los dos lados del muro se cancelan entre sí, sólo se consideran las presiones 
laterales efectivas del suelo. En la zona A, la presión lateral es la presión activa del lado de tierra. 
En la zona B, debido a la naturaleza de cedencia del muro, habrá una presión activa del lado de 
tierra y una presión pasiva del lado de agua. La condición se invierte en la zona C; es decir, debajo 
del punto de rotación, O. La distribución de la presión neta real sobre el muro es como la que 
se muestra en la figura 9.7b. Sin embargo, para fines de diseño, en la figura 9.7c se muestra una 
versión simplificada. 

En las secciones 9.4 a 9.7 se presenta la formulación matemática del análisis de muros 
de tablestacas en voladizo. Observe que, en algunas estructuras de muelles, el nivel del agua 
puede fluctuar como resultado de los efectos de las mareas. Se debe tener cuidado al determinar 
el nivel de agua que afectará el diagrama de presión neta. 


Tablestacas en voladizo que penetran suelos arenosos 


A fin de desarrollar las relaciones para la profundidad adecuada de empotramiento de tablestacas 
hincadas en un suelo granular, examine la figura 9.8a. El suelo retenido por las tablestacas arriba 
de la línea de dragado también es arena. El nivel freático está a una profundidad L, debajo de la 
parte superior del muro. 


activa 


Figura 9.7 Tablestaca en voladizo que penetra arena. 


Presion 
activa 


|| Presión 
; activa 
\ 


a) 


pasiva Zona C Arena 
! Y 


9.4 Tablestacas en voladizo que penetran suelos arenosos 


b) 


^ 5 -: Arena 
Li Y g 
Nivel =p 
7 freático Y > 
= A 


Lín 


ea de dragado 


N 


Pendiente: 
1 vertical: 
(K, e Ky 
horizontal 


Figura 9.8 Tablestaca en voladizo que penetra arena: 


b) variación del momento. 


a) variación del diagrama de presión neta; 
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Sea el ángulo de fricción efectivo de la arena $'. La intensidad de la presión activa a una profun- 
didad z — L, es 


01 = yL,K, (9.1) 


donde 


K, = coeficiente de presión activa de Rankine = tan*(45 — $'/2) 
y = peso específico del suelo arriba del nivel freático 


De manera similar, la presión activa a una profundidad z = L, + L, (es decir, al nivel de la 
línea de dragado) es 


donde y” = peso específico efectivo del suelo = y ., — Y 


Observe que, al nivel de la línea de dragado, las presiones hidrostáticas de los dos lados del 
muro tienen la misma magnitud y se cancelan entre sí. 

Para determinar la presión lateral neta debajo de la línea de dragado hasta el punto de ro- 
tación, O, como se muestra en la figura 9.7a, un ingeniero tiene que considerar la presión pasiva 
que actúa desde el lado izquierdo (el lado de agua) hacia el lado derecho (el lado de tierra) del 
muro y también la presión activa que actúa desde el lado derecho hacia el izquierdo del muro. Para 
esos casos, ignorando la presión hidrostática de los dos lados del muro, la presión activa a la pro- 
fundidad z es 


o, = [yL, + YL, + y (z — Lı — Lo) ]K, (9.3) 
Además, la presión pasiva a la profundidad z es 
op — y(z - Li - L)K, (9.4) 


donde K , = coeficiente de presión pasiva de Rankine = tan*(45 + $'/2). 
A] combinar las ecuaciones (9.3) y (9.4) se obtiene la presión lateral neta, que es, 


g'-— T, m T, F (yL, * y L,)K, n y (z => L, = L;) (K, m K,) 


0 T y (z mu L) (K, => Ka) (9.5) 


donde L = L, + L,. 
La presión neta, o’ es igual a cero a una profundidad L, debajo de la línea de dragado, por 
lo tanto, 


gQl-y'z—LuE —R)-90 


0) 


y (K, a Ky) 


(z- L)=L = (9.6) 
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La ecuación (9.6) indica que la pendiente de la distribución de la presión neta, la línea DEF es 1 
vertical a (K, - K )y' horizontal, por lo tanto, en el diagrama de presión, 


HB = o; = L,(K, — K,)y' (9.7) 
En el fondo de la tablestaca, la presión pasiva, um acttia desde el lado derecho hacia el izquierdo 
y la presión activa lo hace desde el lado izquierdo hacia el derecho de la tablestaca, por lo tanto, 
enz = L+ D, 

o, = (yL, + y'L + y DK, (9.8) 
A la misma profundidad, 


a, = y'DK, (9.9) 


De aquí, la presión lateral neta en el fondo de la tablestaca es 


Tp m 0, = (Li + YL;K, * yD(K, m K,) 
(yL, T y LK, + y'L3(K, EE K,) * y La(K, E Ka) 


= g; + y'Li(K, — K,) (9.10) 
donde 
o; = (yL, + y'L,)K, + y LK, — K,) (9.11) 
D= L, + L, (9.12) 


Para la estabilidad del muro, ahora se pueden aplicar los principios de la estática: 


> de fuerzas horizontales por longitud unitaria del muro = 0 
E del momento de las fuerzas por longitud unitaria del muro respecto al punto B = 0 


Para la suma de las fuerzas horizontales, se tiene 


Área del diagrama de presiones ACDE — área de EFHB + área de FHBG = 0 


P — jo3L, + iLs(o5 + o1) =0 (9.13) 


donde P — área del diagrama de presión ACDE. 
Sumando el momento de todas las fuerzas respecto al punto B se obtiene 


; ly EA \ a bere pal 
P(L, +2) = | 7 Laos Uy | + 3Lstos to) 7] = 0 (9.14) 
De la ecuación (9.13), 


| ee ae (9.15) 
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Al combinar las ecuaciones (9.7), (9.10), (9.14) y (9.15) y simplificándolas aún más, se obtiene 
la siguiente ecuación de cuarto grado de L 


En esta ecuación, 


D erg M PI =O (9.16) 
POS. NR (9.17) 

; YOUR. m KR l 
e A (9.18) 

2 VART 3 K,) l 

6PDzy (K, — K,) + at] 
AL = : (9.19) 
Y (K, EX Ka) 


P(6zo, + 4P) 
yA T KE 


A4 (9.20) 


Procedimiento paso a paso para obtener el diagrama de presión 


Con base en la teoría anterior, un procedimiento paso a paso para obtener el diagrama de presión 
para un muro de tablestacas en voladizo que penetra un suelo granular es el siguiente: 


Paso 1. 
Paso 2. 
Paso 3. 
Paso 4. 
Paso 5. 


Paso 6. 
Paso 7. 
Paso 8. 
Paso 9. 
Paso 10. 
Paso 11. 
Paso 12. 


Paso 13. 


Se calcula K, y K, 

Se calcula o; [ecuación (9.1)] y a”, [ecuación (9.2)]. (Nota: L, y L, serán dados.) 
Se calcula L, [ecuación (9.6)]. 

Se calcula P. 

Se calcula z (es decir, el centro de presión para el área ACDE) tomando el mo- 
mento respecto a E. 

Se calcula o; [ecuación (9.11). 

Se calculan A,, A,, A, y A, [ecuaciones (9.17) a (9.20)]. 

Se resuelve la ecuación (9.16) mediante prueba y error para determinar £,. 

Se calcula ø} [ecuación (9.10)]. 

Se calcula ø} [ecuación (9.7)]. 

Se obtiene L. de la ecuación (9.15). 

Se traza un diagrama de la distribución de presión como el que se muestra en la 
figura 9.8a. 

Se obtiene la profundidad teórica [consulte la ecuación (9.12)] de penetración 
como L, + L,. La profundidad de penetración real se incrementa en aproximada- 
mente 20 a 30%. 


Observe que algunos disefiadores prefieren utilizar un factor de seguridad en el coeficiente 
de presión pasiva de tierra al inicio. En ese caso, en el paso 1, 


K, 
K diseño) = FS 


donde FS = factor de seguridad (usualmente entre 1.5 y 2). 
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Para este tipo de análisis se siguen los pasos 1 a 12 con el valor de K, = tan?(45 — $'/2) y 
K, diseño) (En lugar de K,). Ahora se puede determinar la profundidad de penetración real sumando 


L,, obtenida en el paso 3 y L,, obtenida en el paso 8. 


Cálculo del momento flexionante máximo 


La naturaleza de la variación del diagrama de momento para un muro de tablestacas en voladizo 
se muestra en la figura 9.8b. El momento máximo ocurrirá entre los puntos E y F'. La obtención 
del momento máximo (M, ,.) por longitud unitaria del muro requiere determinar el punto de cor- 


tante nulo. Para un eje nuevo z' (con origen en el punto E) para cortante nulo, 


P —-$G)(K, - K)y 


Z=x) E (9.21) 
(K, m K,)y' 


Una vez que se determina el punto de fuerza cortante nula (punto F" en la figura 9.8a), la 
magnitud del momento máximo se puede determinar como 


MU + L) = Br O = RDO (9.22) 


Luego se dimensiona el perfil necesario de la tablestaca de acuerdo con el esfuerzo de flexión 
permisible del material de la tablestaca, o 


=> (9.23) 


S = módulo de sección de la tablestaca requerido por longitud unitaria de la estructura 
a... = esfuerzo de flexión permisible de la tablestaca 


perm 


Ejemplo 9.1 


En la figura 9.9 se muestra una tablestaca en voladizo que penetra un suelo granular. Aquí, 
L =2m,L, — 3m, y = 15.9 kN/m’, y, , = 19.33 kN/m y $' = 32°. 


sat 


a. ¿Cuál es la profundidad, D, teórica de empotramiento? 

b. Para un incremento de 30% en D, ¿cuál debe ser la longitud total de las tablestacas? 

c. ¿Cuál debe ser el módulo de sección mínimo de las tablestacas? Utilice Cs 1902) 
MN/m*. 


Solución 

Parte a 

Utilizando la figura 9.8a para el diagrama de distribución de la presión, ahora se puede elabo- 
rar la tabla siguiente para un cálculo paso a paso. 
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Linea de dragado 


Cantidad 
requerida 


Ecuacion 
num. 


Figura 9.9 Muro de tablestacas en voladizo. 


Ecuacion y calculo 


K, 


Nl 


A, 


A» 


95 
9.6 


DIE, 


9.18 


f B2 
(as = 2) = (as = 2) = 0.307 
2 $' 2 32 
tan^| 45 + vx = tan^| 45 + a = 3.25 


yL,K, = (15.9)2)(0.307) = 9.763 kN/m? 


CL, + y L)K, = [(05.9)2) + (19.33 — 9.81)(3)](0.307) = 18.53 kN/m’? 
05 18.53 
Vik EN 953 50 91)(905 = 0307) 
30 L, + oj Ly + 3(05 — 91) L; + 30L 
= (5) (9.763) (2) + (9.763) (3) + (5) (18.53 — 9.763) (3) 
+ (5) (18.53) (0.66) 
= 9.763 + 29.289 + 13.151 + 6.115 = 58.32 kN/m 


0.66 m 


XM& _ 1 | 9.763(0.66 + 3 + 5) + 29289(0.66 + 3) 
P 5832| + 13.151 (0.66 + 3) + 6.115 (0.66 x 3) 


= S 


(yLi Y L)K, + y L(K, — Ka) = [05.9)2) + (19.33 — 9.81)(3)1(3.25) 
+ (19.33 — 9.81)(0.66)(3.25 
— 0.307) = 214.66 kN/m? 


ai 214.66 
7.66 
y(K,— K,) (1933 — 9.81) (3.25 — 0.307) 
8P 8) (58.32 
ci = 16.65 


y'(K, — Ka) (1933 — 9.81) (3.25 — 0.307) 


9.5 Casos especiales de muros en voladizo que penetran un suelo arenoso 449 


6P[2zy'(K, — K,) + ot] 


As 9.19 > 3 
Y US; d K,) 
(6) (58.32)[(2) (2.23) (19.33 — 9.81) (325 — 0.307) + 214.66] 
(19.33 — 9.81)*(3.25 — 0.307)? 
= 151.93 
a a P(6zo5 + AP) 58.32[(6) (2.23) (214.66) + (4) (58.32)] 
a i Y E= K (19.33 — 9.81)?(325 — 0.307)? 
= HOT 
Ji 9.16 L+ AL} — AL} — AL} — Ay =0 


L4 + 7.66L3 — 16.6512 — 151.93L, — 230.72 = 0; L4 = 4.8 m 


Por lo tanto, 
ID) se = L; ar Ta = 0.66 + 4.8 = 5.46 m 
Parte b 
La longitud total de las tablestacas es 
Li + Ly + 13(L3 + Ly) = 2 +3 + 13(546) = 12.1 m 


acl onc: 
Por ultimo, se tiene la tabla siguiente: 


Cantidad Ecuacion 
requerida num. Ecuacion y calculo 
M AE d (2) (58.32) a 
: = = 2.04m 
E (K, = IK (B25 1019070101999 = 981.) 
1 , 
M máx OBR PRE) = vet, = KE = (58.32) (223 + 2.04) 
1 2.04 
= (Ju = 9.81) (2.04)*(3.25 = 0307) PS 
= 209.39 kN: m/m 
Max 209.39 kN: = 
5 9.29 M = 1.217 X 10° m/m de muro m 


Tem 172 X 10° kN/m? 
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un suelo arenoso 


Muro de tablestacas sin nivel freático 


En ausencia del nivel freático, el diagrama de presión neta sobre el muro de tablestacas en voladizo 
será como se muestra en la figura 9.10, que es una versión modificada de la figura 9.8. En este caso, 
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0,=yLK, 
03= L,(K, K,)y 


o4 = 05+ yLa(K, = K,) 
o; = yLK, T yL3(K, E Ka) 
o, LK, 


i= = 
> y(K, ni EJ (K, z K,) 


P= 503L + $0}L, 
L LK, L L(2K, + K,) 


z=Li+>= +>= 
203 K,-K, 3 3(K,-K,) 


y la ecuación (9.16) se transforma en 


E A A AL AO 


donde 
05 
A A 
: y(K, m K,) 
8P 
A ER 
3 y(K, a K,) 
gn = PRE Kp = Kj) + 03 
i PUG Jd Kae 
ay = Piszeos + AP) 


Da Em K 


Figura 9.10 Tablestaca que penetra un suelo 
arenoso sin nivel freático. 


(9.24) 
(9:25) 


(9.26) 
(9.27) 


(9.28) 
(9.29) 


(9.30) 


(9.31) 


(9.32) 


(9.33) 


(9.34) 


(9.35) 
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P 


Figura 9.11 Tablestaca en voladizo simple 
057 yD (K,— Kj) o'4= yD (Ky - Ka) que penetra un estrato de arena. 


Tablestaca en voladizo simple 


En la figura 9.11 se muestra un muro de tablestacas en voladizo simple que penetra un suelo are- 
noso y sometido a una carga lineal de P por longitud unitaria del muro. Para este caso, 


ae a ES 


y(K, - K,)D* - 2P 


Ls = 2D(K, - Ky (9.37) 
ye (KK) 
Ma = P(L + z') - Ger M (9.38) 
y 
z= J zi (9.39) 
y (K, — Kj) 
Ejemplo 9.2 


Vuelva a hacer las partes a y b del ejemplo 9.1, suponiendo que no hay nivel freático. Utilice 
y = 15.9 kN/m? y ¢’ = 32°. Nota: L = 5 m. 
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Solucion 


Parte a 


Cantidad Ecuación 


requerida nüm. Ecuación y cálculo 

f 32 

K, E tav (as = 2) = av (as = 2) = 0.307 
p p 

i 32 
K, — an (as d: 2) = av (as Ei i = 325 
0 924  yLK,¿= (15.950.307) = 2441 kN/m? 
it, 9.28 aL ESA 0.521 

; | K,- K, 325-030 ~ 
os 927 yLK,+ yLXK, — Ka) = (15.9)(5)(3.25) + (15.9)(0.521)(3.25 — 0.307) 
= 282.76 kN/m’ 
P 929  $jo2L +4 05L; =305(L + L4) = (5) (24.41) (5 + 0.521) = 67.38 kN/m 
L(2K,+ K,)  5[(2)(0.307) + 325] 
E 9.30 = 2.188 m 
Ses Ka) 3(3.25 — 0.307) 
os 282.76 
AJ 9.32 = = 6.04 
: WGK DGA = 0:307] 
8P 8) (67.38 

Aj 9.33 (8)( ) 11.52 


y(K,—K,)  (159)(325 — 0.307) 
6PDzy(K, — K,) + 0%] 


A4 9.34 
j Yp x K,) 
(6) (67.38)[(2) (2.188) (15.9) (325 — 0.307) + 282.76] x 
(15.9)?(3.25 — 0.307)? i 
P(6zoi + 4P 67.38)[ (6) (2.188) (282.76) + (4) (67.38 
Al yes ( 205 ) m )L(6) ( zu ) ws Le i555 
SP = Ka) (15.9)?(3.25 — 0.307) 
JL, 9.31 ISE AVILA = AN — AVILA = AA = 0 
L4 + 6.04L3 — 11.5272 — 90.01L, — 122.52 = 0; Lj, = 4.1m 
Diórica= Lg + La = 0.521 + 4.1 =4.7m 
Parte b 
Longitud total, L + 1.3(Disrica) = 5 + 1.3(4.7) = 11.11 m E 


EFL Tablestacas en voladizo que penetran arcilla 


En ocasiones, las tablestacas en voladizo se deben hincar en un estrato de arcilla con una cohesión 
no drenada c ($ = 0). El diagrama de presión neta será un poco diferente del que se muestra en la 
figura 9.8a. En la figura 9.12 se muestra un muro de tablestacas en voladizo hincado en arcilla con 
un relleno de suelo granular arriba del nivel de la línea de dragado. El nivel freático se encuentra a 
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Nivel 
freático | 


Linea de 
dragado 


B 05 


Figura 9.12 Tablestaca en voladizo que penetra arcilla 


una profundidad L, debajo de la parte superior del muro. Igual que antes, las ecuaciones (9.1) y (9.2) 
dan la intensidad de las presiones netas ø; y o; y se puede trazar el diagrama para la distribución 
de la presión arriba del nivel de la línea de dragado. Ahora se puede determinar el diagrama para 
la distribución de la presión neta debajo de la línea de dragado como sigue. 

A cualquier profundidad mayor que L, + L,, para $ = 0, el coeficiente de presión activa de 
tierra de Rankine K, = 1. De manera similar, para $ = 0, el coeficiente de presión pasiva de tierra 
de Rankine K, = 1. Por consiguiente, arriba del punto de rotación (punto O en la figura 9.7a), la 
presión activa, de derecha a izquierda es 


o, = [yl + Y E; y(z = Li = L,)] — 2c (9.40) 
De manera similar, la presión pasiva de izquierda a derecha se puede expresar como 
Op = yz P Li = L3) + 2c (9.41) 


Por lo tanto, la presión neta es 


Ce = Op — Oa = yg = Ey = Ly) + 2c] 
= [vL + y'L + y(z — Lı — L,)] + 2c 
= 4c — (yL, + y'L,) (9.42) 
En el fondo de la tablestaca, la presión pasiva de derecha a izquierda es 


0, = (yL + y E, + y'D) + 2c (9.43) 
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De igual forma, la presión activa de izquierda a derecha es 
0, = YaaD — 2c (9.44) 
De aquí, la presión neta es 
07 =0 


— o, = 4c + (yL, + y'L;) (9.45) 


P 


Para el análisis de equilibrio, =F ae 0; es decir, el área del diagrama de presión ACDE 
menos el área de EFIB más el área de GIH = 0, o 


P, — [4c — (yLi + y LID + lL44c — (yL; + y La) + 4c + (yL + y'L] = 0 


donde P, = área del diagrama de presión ACDE. 
Al simplificar la ecuación anterior se obtiene 


D|4c — (yL, + y'L,)] - P, 


L, = 9.46 
4 Je (9.46) 
Ahora, tomando el momento respecto al punto B (EM, = 0) se obtiene 
_ aD L; 
PLD + z,) — [4c — (yLi + y Ld) + 5L (8c) wj 0 (9.47) 


donde z, — distancia del centro de presión del diagrama de presión ACDE, medida desde el nivel 
de la línea de dragado. 
A] combinar las ecuaciones (9.46) y (9.47) se obtiene 


IRUR sr 12%) 


DYAc — (yL, + y'L,)] - 2DP, — = 
Ee (phy e qo] j (IL AF qb) + Be 


0 (9.48) 


La ecuación (9.48) se puede despejar para obtener D, la profundidad de penetración teórica del 
estrato de arcilla por la tablestaca. 


Procedimiento paso a paso para obtener el diagrama de presión 


Pasol. Secalcula K, — tan*(45 — $'/2) para el suelo granular (relleno). 

Paso2. Se obtienen a y c5 [consulte las ecuaciones (9.1) y (9.2)]. 

Paso 3. Se calculan P, y z,. 

Paso 4. Se utiliza la ecuación (9.48) para obtener el valor teórico de D. 

Paso 5. Utilizando la ecuación (9.46), se calcula L,. 

Paso 6. Se calculan c, y c. [Consulte las ecuaciones (9.42) y (9.45)]. 

Paso 7. Se traza el diagrama de distribución de la presión como se muestra en la 
figura 9.12. 

Paso 8. La profundidad de penetración real es 


D,a =14a 1.6(D 


-—— 
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Momento flexionante maximo 


De acuerdo con la figura 9.12, el momento maximo (cortante nulo) estará entre L, + L,<z<L, 
+ L, + L,. Utilizando un nuevo sistema coordenado 2’ (con z' = 0 en la línea de dragado) para 
cortante nulo da 


P, = Gaz! = 0 
o 
pol F 
Z= d (9.49) 
Ahora se puede obtener la magnitud del momento máximo: 
Cee 
Mmáx = PAZ + zi) — (9.50) 


Al conocer el momento flexionante máximo, se determina el módulo de sección de la tablestaca 
con la ecuación (9.23). 


Ejemplo 9.3 
En la figura 9.13, para el muro de tablestacas, determine: 


a. La profundidad de penetración teórica y real. Utilice Dea = 1.5D sca: 
b. El tamaño mínimo necesario de la sección de la tablestaca. Utilice gm 172.5 MN/m*. 


A A r x - 3 | FEE 
o E 
Nivel freático y 8 yo A dc 
Arena 
Yat = 19.33 KN/m3 
L, =3m c'=0 
$' = 32° 


Figura 9.13 Tablestaca en voladizo que penetra arcilla saturada. 
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Solucion 


Se seguirá el procedimiento paso a paso dado en la sección 9.6: 


y 32 
K,= (as = £) = (as - 3 = 0.307 


TA = yl Ry = (15,9)(2) (0307) = 9.763 EN me 
o} = (yL4 + y Lj) K, = [(15.9) (2) + (19.33 — 9.81)3]0.307 
= 18.53 kN/m? 


Paso 1. 


Paso 2: 


Paso 3. Del diagrama de la distribución de la presión neta dado en la figura 9.12, se tiene 


1 1 
R= soil, + oila + (04 — 01) Le 


= 9.763 + 29.289 + 13.151 = 52.2 kN/m 


- 1 p 3 3 
=== % + —} + 29289| — } + 13.151| = 
Zi aj 763(3 2) 29 289(3) 13 1si(3) | 


= 1.78 m 
Paso 4. De la ecuación (9.48), 
P (P, =P ezi) 


DY4c — (yL, + y'L,)| - 2DP, — = 0 
[4c — (yLi + y'L,)] 1 ELE 3e 


Al sustituir los valores adecuados se obtiene 


D^((4) (47) — [(2) (15.9) + (19.33 — 9.81)3]} — 2D(522) 
52.2[52.2 + (12) (47) (1.78)] 
[(15.9) (2) + (1933 — 9.81)3] + (2) (47). - 


0 


127.64D? — 104.4D — 357.15 = 0 
A] resolver la ecuación anterior, se obtiene D — 2.13 m. 
Paso 5. De la ecuación (9.46), 
D|4c — (yL4 + y'L,)] - P 
4c 


L,- 


4c — (yL, + y La) = (4)(47) — [(15.9) (2) + (19.33 — 9.81)3] 
= 127.64 kN/m? 


9.7 Casos especiales para muros en voladizo que penetran arena 457 


Por lo tanto, 
2.13(127.64) — 52.2 


: (4) (47) 


— ].17m 


Paso 6. 
gs = 4c — (yL, + y'L;) = 127.64 kN/m 
05 = 4c + (yL, + y'L;) = 24836 kN/m? 
Paso 7. Ahora se puede trazar el diagrama de la distribución de la presión neta, como se 


muestra en la figura 9.12. 
Ramo @, JD). c SD] = 1.5(2.13) = 32m 


re eórica 


Cálculo del momento máximo 


De la ecuación (9.49), 
LH 522 T 
oe Ia hoe 
De nuevo, de la ecuación (9.50), 
12 
zs O'sZ 
MESE EE 2 
Por lo tanto, 
127.64 (0.41)? 
Max = 52.2(0.41 + 1.78) — at, tay, 


= 114.32 — 10.73 = 103.59 kN-m/m 


El módulo de sección mínimo requerido (suponiendo que rm 172.5 MN /m?) es 
103.59 kN-m/m 


172.5 x 10? kN/m? 


rm 


= 0.6 x 107? m?/m del muro m 


Casos especiales para muros en voladizo 
que penetran arena 


Muro de tablestacas sin nivel freático 


Igual que en la sección 9.5, también se pueden deducir relaciones en casos especiales para muros 
de tablestacas en voladizo que penetran arcilla. Con referencia a la figura 9.14, se puede escribir 


o, = yLK, (9.51) 
gg 7 4c — yL (9.52) 
a, — 4c + yL (9.53) 
P, = Lo) = 3yL?K, (9.54) 


D(4c — yL) — DK, 


L 
$ 4c 


(9.55) 
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Arcilla 
Y sat 
$'=0 


C 


04 Figura 9.14 Muro de tablestacas que penetra arcilla. 


La profundidad, D, de penetración teórica se puede calcular [de manera similar al cálculo de la 
ecuación (9.48)] como 


FAURE se IX.) 


D'(4c — yL) - 2DP, — 9.56 
(4c — yL) 1 yL eye (9.56) 
ub 

donde z, — 3 (9.57) 

La magnitud del momento máximo en el muro es 

: E Teo 
Mns E (9.58) 
P, _ LK, 

donde z’ = = : 9.59 
onde z b. peur ( ) 


Muro de tablestacas en voladizo libre que penetra arcilla 


En la figura 9.15 se muestra un muro de tablestacas en voladizo libre que penetra un estrato de 
arcilla. El muro está sometido a una carga lineal P por longitud unitaria. Para este caso, 


0o, = 0, = 4c (9.60) 


6 7 


La profundidad, D, de penetración se puede obtener de la relación 


IPUP ar eL) 6 
Dc 


MEG = E = 


(9.61) 
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Figura 9.15 Tablestaca en voladizo libre que penetra arcilla. 


Además, observe que, para elaborar el diagrama de presión, 


4cD — P 
L, = —— 9.62 
* 4c ( ) 
El momento máximo en el muro es 
(9.63) 
"s 
donde z’ = — (9.64) 
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98 | Muros de tablestacas ancladas 


Cuando la altura del material de relleno detrás de un muro de tablestacas en voladizo excede aproxi- 
madamente 6 m, resulta más económico anclar el muro cerca de su parte superior a placas de anclaje, 
muros de anclaje o pilotes de anclaje. A este tipo de construcción se le refiere como muro de tables- 
tacas ancladas o muro anclado. Los anclajes minimizan la profundidad de penetración requerida 
por las tablestacas y también reducen su área de la sección transversal y el peso de las tablestacas 
necesarias para la construcción del muro. Sin embargo, los tirantes y anclajes se deben diseñar 
cuidadosamente. 

Los dos métodos básicos de diseño de muros de tablestacas son a) el método de apoyo simple 
en la tierra y b) método de apoyo empotrado en la tierra. En la figura 9.16 se muestra la naturaleza 
supuesta de la deflexión de las tablestacas para los dos métodos. 


| Tirante de anclaje” A LE 
ANM E ee ae 
freático == = Momento 
M máx 
Línea de dragado! 
Tablestaca simplemente 
apoyada 
a) 
A. AS Momento 
Nivel ,» sgh |». | 
freático — k 
D 
., I 
Deflexión : 
I 
1 
, 1 E "m 
Linea de dragado 1 Punto de inflexión 


! Tablestaca empotrada 
en su extremo inferior 


b) 


Figura 9.16 Naturaleza de la variación de la deflexión y del momento para tablestacas ancladas: 
a) método de apoyo simple en la tierra; b) método de apoyo empotrado de la tierra. 
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El método de apoyo simple en la tierra comprende una profundidad de penetración mínima. 
Debajo de la línea de dragado, no existe un punto pivote para el sistema estático. La naturaleza 
de la variación del momento flexionante con la profundidad para los dos métodos también se 
muestra en la figura 9.16. Observe que 


dis alo Es ; 
tierra libre D cits en tierra 


Método de apoyo simple en tierra para penetración 
en suelo arenoso 


En la figura 9.17 se muestra un muro de tablestacas ancladas con un relleno de suelo granular; 
el muro se hincó en suelo granular. El tirante que conecta la tablestaca y el ancla se ubica a una 
profundidad /, debajo de la parte superior del muro de tablestacas. 

El diagrama de la distribución de la presión neta arriba de la linea de dragado es similar al 
que se muestra en la figura 9.8. A una profundidad z = L, o, = yL,K,yenz=L, + L,, 05 = 
(yL, + y'L,)K,. Debajo de la línea de dragado, la presión neta será cero en z = L, + L, + L,. 
La relación para L, se da por la ecuación (9.6), o 


A 
A i 
Lı o” > F 
Nivel Arena 
y freático Y "freático y v» 
— A 
L 
P 
Arena 
Y sato $ 
Línea de dragado 
ok A, A A A ee 
Arena 
) Y sato ¢' 


Figura 9.17 Muro de tablestacas anclado que penetra arena. 
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Enz=L, + L, + L, + L, la presión neta está dada por 
og = YK, ui K,)L4 (9.65) 


Observe que la pendiente de la linea DEF es | vertical a y (K, , 7 K,) horizontal. 
Para el equilibrio de la tablestaca, } de fuerzas horizontales = O y $ momentos respecto a 
O' = 0. (Nota: el punto O” está ubicado al nivel del tirante). 
Sumando las fuerzas en la dirección horizontal (por longitud unitaria del muro) da 
Área del diagrama de presión ACDE — área de EBF — F = 0 


donde F — tensión en el tirante/longitud unitaria del muro, o 


P -bol — F =0 


F =P -Ay(K, - K) JL (9.66) 


donde P — área del diagrama de presión ACDE. Ahora, tomando el momento respecto al 
punto O' da 


—-P[(4 + L, + L3 - (Zz + L)] + y (Kp - Kj)]A(b + Ly + L; + 3L4) = 0 


SP Gey Ei Eh 
Li - 1.5L2(L, + L, I4) — =0 9.67 
4 "Us 2 3) y(K, K) (9.67) 


La ecuación (9.67) se puede resolver mediante prueba y error para determinar la profundi- 
dad teórica, L,: 


Disc = E; + L, 
La profundidad teórica se incrementa en aproximadamente 30 a 40% en la construcción real, o 


D ,—13al4D 


real 


(9.68) 


teórica 


En el procedimiento paso a paso de la sección 9.4 se indicó que se puede aplicar un factor 
de seguridad a K al inicio [es decir, K |. ~ 7 = K /FS]. Si se aplica, no es necesario aumentar la 
p p(diseño) p 


profundidad teórica en 30 o 40%. Este enfoque es con frecuencia más conservador. 
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El momento máximo teórico al que se someterá la tablestaca ocurre a una profundidad 
z=L,yz=L, + L, La profundidad z para cortante cero y de aquí para momento máximo se 
puede evaluar a partir de 


Ly — F + of(z - Ly) + Kay (z - L = 0 (9.69) 


Una vez que se determina el valor de z, la magnitud del momento máximo se obtiene con 
facilidad. 


Ejemplo 9.5 
Con los chiro: 75. = 305) nn, /£, = (lim, f, = ILS) mm, D, = 1059 im, c'=0,¢' 2305, y = 


16 KN/m’, y,,, = 19.5 kN/m? y E = 207 X 10? MN/m? en la figura 9.17. 
a. Determine las profundidades de penetración teórica y real. (Nota: D... = 1-3D e6rica) 
b. Encuentre la fuerza de anclaje por longitud unitaria del muro. 
c. Determine el momento máximo, M, ,.. 
Solución 
Parte a 
Se utiliza la tabla siguiente: 
Cantidad Ecuación 
requerida nüm. Ecuación y cálculo 
: 30 1 
K, E a (as - +) = av (ss = 2) => 
2 2 3 
í 30 
Kp — a (as HE +) = an (s x: >) =3 
2 2 
p 3 — 0.333 — 2.667 
y - Yat — Yw = 19.5 — 9.81 = 9.69 kN/m' 
Gi 9.1 yL,K, = (16) (3.05) (3) = 16.27 kN/m? 
D 9.2 (yL, + y'L;)K, = [(16) (3.05) + (9.69) (6.1) § = 35.97 kN/m? 
0) 55:07 
iL, 9.6 130 
i y(K,- K,) (9.69) (2.667) ^ 
P — WoL = ayla + (0) — oi) Gols = (5) (16.27) (3.05) 


+ (16.27) (6.1) + (4) (35.97 — 1627) (6.1) + (1) (35.97) (1.39) 
24.81 + 99.25 + 60.01 + 25 = 209.07 kN/m 


3.05 6.1 
DARI) L + Ei ERES se (ESSE eee S 
XM. _ ( ( 2 3 ) Dn ( 2 | 1 


z = mI = 
12 6.1 2X MS 209.0 
++ (01)(1.39 +) + es( 3 2) dud 


= 421 m 
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: STE rem SP La + La) = (Z + AD] 
Ta 9.67 Li L5LA(h + L, + Ls) AA g 


Lj + 1513052 + 6.1 + 1.39) 
(3) (209.07)[(3.05 + 6.1 + 1.39) — (4.21 + 1.53)] 


(9.69) (2.667) 
L,=2.7m 
ID = L; + Ly = 1.39 + 2.7 = 4.09 = 4.1m 
JD = 13D vor = (1.3)(4.1) = 5.33 m 
Parte b 


La fuerza de anclaje por longitud unitaria del muro es 
Boc 3y (K, U K,)Li 
= 209.07 — (5)(9.69) (2.667) (2.7)? = 114.87 kN/m = 115 kN/m 


Parte c 
De la ecuación (9.69), para cortante cero, 


3 Tilla PR) t K (ep 0 
Sea z — L, = x, tal que 


loil — F + oix +} Ky’ x =0 


(5)(16.27) (3.05) — 115 + (1627) (x) + G)G)(9.69)x? = 0 


da x + 10074 — 99.84 =0 


Ahora, x =4my z =x + L = 4 + 3.05 = 7.05 m. Al tomar el momento respecto al punto 
de cortante cero, se obtiene 


1 3.05 x^ d $8 
M máx = 73 oiLi(x =P 2) =P F(x ae 1.52) = a = ike) 


ee -(F) 627) .08)(4 + 25) (E 150) = 1621 (5) 


(Jos) ay(5) EN mm " 
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Gráficas de diseno para el método de apoyo simple 
en tierra (penetración en suelo arenoso) 


Mediante el método de apoyo simple en tierra, Hagerty y Nofal (1992) proporcionaron gráficas 
simplificadas de disefio para efectuar una estimación rápida de la profundidad de penetración, 
D, de la fuerza de anclaje, F y del momento máximo, M „4 para muros de tablestacas ancladas 
que penetran en suelo arenoso, como se muestra en la figura 9.17. Ellos hicieron las hipótesis 
siguientes en sus análisis. 


a. El ángulo de fricción del suelo, $', arriba y debajo de la línea de dragado es el mismo. 

b. El ángulo de fricción entre el muro de tablestacas y el suelo es $'/2. 

c. La presión pasiva de tierra debajo de la línea de dragado tiene una superficie de falla en forma 
de una espiral logarítmica. 

d. Para el cálculo de la presión activa de tierra, es válida la teoría de Coulomb. 


Las magnitudes de D, F y M „ax se pueden calcular a partir de las relaciones siguientes: 


D 


EE = (GD) (CDL) (9.70) 
E 
A = (GF) (CHC (9.71) 
a 1 p 
Mrs 
ap = (GM)(CML,) (9.72) 
a 1 p 
donde 
Yq = peso específico promedio del suelo 
La en > Yu) La 25 
= eet (Ysa — Yu) 5 Yhilg (9.73) 


(Li + L)? 
GD = empotramiento generalizado adimensional 


D 
EIS (para L, = 0y L, = L, + Ly) 


GF = fuerza de anclaje generalizada adimensional 


F 


AE, + Ly)? (para Lj = 0y L; = Li + L;) 
a 1 2 
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GM = momento generalizado adimensional 
M, 


EAT. (para L, = Oy L, = Lı + Ly) 
a 1 2 


CDL,, CFL,, CML, = factores de corrección para L, * 0 


Las variaciones de GD, GF, GM, CDL,, CFL, y CML, se muestran en las figuras 9.18, 9.19, 
9.20, 9.21, 9.22 y 9.23, respectivamente. 


a a i " E 
] 26° 
80 aa A 
‘ee M 28° 
S 
0.2 4 32° " ous 
: ON Figura 9.18 Variación de GD con 1,/(L, 
‘ene ee 34° + L,) y 9”. (Hagerty, D.J. y Nofal, M.M. 
A 36° (1992). “Design Aids: Anchored Bulkheads 
] 38° in Sand”, Canadian Geotechnical Journal, 
0.1 pep epee Vol. 29, núm. 5, pp. 789-795. © 2008 NRC 
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 Canada o sus licencias otorgadas. Reimpre- 
1,/(Ly + Ly) sa con permiso]. 
0.16 


Figura 9.19 Variación de GF con 
1,/(L, + L,) y à' (según Hagerty y 
Nofal, 1992). [Hagerty, D.J. y Nofal, 
M.M. (1992). “Design Aids: Anchored 
Bulkheads in Sand", Canadian Geotech- 
T nical Journal, vol. 29, núm. 5, pp. 789- 
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 795. © 2008 NRC Canadá o sus licencias 
/(L, + L) otorgadas. Reimpresa con permiso]. 


Š 
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0.05 3 
0.04 4 
0.03 4 
0.02 4 
0.01 4 
0.00 4 1 
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 
l/ Q4 + Ls) 
1.18 4 
4 1 = 
L, +L, Ws 
1.14 4 
1.12 MENS 
1.10 4 
1.08 a 5 
1.06 4 
1.04 I E T 
poo Torr Torr Tort Torr 1 
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 


L/L + Ly) 


Figura 9.20 Variación de GM con 1,/(L, + L,) y $'. (Hagerty, 
D.J. y Nofal, M.M. (1992). “Design Aids: Anchored Bulkheads 
in Sand”, Canadian Geotechnical Journal, vol. 29, núm. 5, 

pp. 789-795. © 2008 NRC Canadá o sus licencias otorgadas. 
Reimpresa con permiso]. 


Figura 9.21 Variación de CDL, con L,/(L, + L) y 1,/(L, + L,). 
[Hagerty, D.J. y Nofal, M.M. (1992). "Design Aids: Anchored 
Bulkheads in Sand", Canadian Geotechnical Journal, vol. 29, 
núm. 5, pp. 789-795. © 2008 NRC Canadá o sus licencias 
otorgadas. Reimpresa con permiso]. 


Figura 9.22 Variación de CFL, con L,/ 

(L, + L) y 1,/(L, + L,). [Hagerty, D.L. y 
Nofal, M.M. (1992). “Design Aids: Anchored 
Bulkheads in Sand", Canadian Geotechnical 
Journal, vol. 29, nim. 5, pp. 789-795. © 2008 


.0 0.1 0.2 0.3 
l/ (a4 + Ly) 


0.4 0.5 NRC Canadá o sus licencias otorgadas. Reim- 


presa con permiso]. 
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1.06 4 


1.02 4 


0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 
h/Q4 + Ly) 


Figura 9.23 Variación de CML, con L,/(L, + Lj) y 1,/(L, + L,). [Hagerty, 
D.J. y Nofal, M.M. (1992). “Design Aids: Anchored Bulkheads in Sand”, 
Canadian Geotechnical Journal, vol. 29, nim. 5, pp. 789-795. © 2008 NRC 
Canadá o sus licencias otorgadas. Reimpresa con permiso]. 


Ejemplo 9.6 


Consulte la figura 9.17. Para un muro de tablestacas, con los datos: iL, = 210, Ib, = Sun y = 
l,—-1m,c-0,$' = 32° y = 15.9 kN/m? y y... = 19.33 kN/m*. Determine: 


2 sat 


a. La profundidad de penetración teórica y real. Nota: D pa = 1.4D 
b. La fuerza de anclaje por longitud unitaria del muro. 
c. El momento máximo, M, áx 


teórica" 


Utilice las gráficas presentadas en la sección 9.10. 


Solución 
Parte a 
De la ecuación (9.70), 
D 
== = D DL 
LL, 7 (GPCL) 
(0,2 


jy © ee A 
De la figura 9.18 para /,/(L, + Lj) = 0.2 y $' = 32°, GD = 0.22. De la figura 9.21, para 


L4 2 04 l, e 
DAA AS UL E 


0.2 


9.11 Reducción del momento para muros de tablestacas ancladas 469 
(CIDIL, = T Tett lo tanto, 


Diesrica, = (Ly + EXGDACDL¡) = (510.221.172) 1.3 
Dra ~ (141.3) = 1.82 ~ 2m 


Parte b 


De la figura 9.19 para /,/(L, + L,) = 0.2 y $' = 32°, GF ~ 0.074. Además, de la figura 9.22, 
para 


ib 2 n 
- = 04, - 
jy oily 248 DRESD 


02 y 4-9? 


CFL, — 1.073. De la ecuación (9.73), 


_ yLi t Y 5 + 2yL,L, 
i QUEE 
(159) (2)? + (19.33 — 9.81) (3)? + (2) (15.9) (2) (3) 
7 (2 +3) 


= 13.6kN/ m? 
Al utilizar la ecuación (9.71) se obtiene 


F = y (Li + L))XGFY(CFL;) = (13.6)(5)0.074)(1.073) = 27 kN/m 


Parte c 


De la figura 9.20, para /,/(L, + L,) = 0.2 y $' = 32°, GM = 0.021. Además, de la figura 9.23, 
para 


L 2 i 
= =04, = 
"UL, 243 Tat ia 


02 y g= 


CML, = 1.036. De aquí, de la ecuación (9.72), 


M, 


máx 


= y (Lı + LGMYCML,) = (13.6)(5)3(0.021)(1.036) = 36.99 kN -m/m m 


Reducción del momento para muros 
de tablestacas ancladas 


Las tablestacas son flexibles y, por consiguiente, ceden (es decir, se desplazan lateralmente) 
lo que redistribuye la presión lateral de la tierra. Este cambio tiende a reducir el momento 
flexionante máximo, M calculado mediante el procedimiento resumido en la sección 9.9. 


máx’ 
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1.0 


Arena 
suelta 


0.8 
H=L+L+D 


| 


Sección real 


segura |... 


0.6 


NY $ Arena densa 
y grava 
0.4 
Sección insegura 
0.2 


Tablestacas 


Tablestacas 
flexibles > 


rígidas 


T T T 
—40 —3.5 =3.0 2.5 =2.0 


Log p 


Figura 9.24 Gráfica de log p contra M,/M,,,, para muros de tablestacas que penetran arena. 
[De Rowe, P.W. (1952). “Anchored Sheet Pile Walls”, Proceedings, Institute of Civil Engineers, 
vol. 1, parte 1, pp. 27-70]. 


Por esa razón, Rowe (1932, 1957) sugirió un procedimiento para reducir el momento de diseño 
máximo en muros de tablestacas obtenido a partir del método de apoyo simple en la tierra. En 
esta sección se analiza el procedimiento de la reducción del momento para tablestacas hincadas 
en arena. 

En la figura 9.24, que es válida para el caso de una tablestaca hincada en arena, se utiliza 
la notación siguiente: 


1. H’ = altura total de la tablestaca hincada (es decir, E, tL, + Dea) 


4 
H' 
2. Flexibilidad relativa de la tablestaca = p = 10.91 X v(£) (9.74) 


donde 


H' está en metros 
E = módulo de elasticidad del material de la tablestaca (MN/m?) 
I = momento de inercia de la sección de la tablestaca por metro del muro (m^/m del muro) 


3. Md — momento de disefio 
4. M 4x, 7 momento máximo teórico 
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El procedimiento para emplear el diagrama de reducción del momento (consulte la figura 
9.24) es el siguiente: 


Paso 1. 
Paso 2. 


Paso 3. 
Paso 4. 
Paso 5. 
Paso 6. 
Paso 7. 


Paso 6. 
Paso 9. 


Se elige una sección de la tablestaca (por ejemplo, de entre las dadas en la tabla 9.1). 
Se encuentra el módulo S de la sección seleccionada (paso 1) por longitud unita- 
ria del muro. 

Se determina el momento de inercia de la sección (paso 1) por longitud unitaria 
del muro. 

Se obtiene H’ y se calcula p [consulte la ecuación (9.74). 

Se determina log p. 

Se encuentra la capacidad de momento de la sección de la tablestaca elegida en el 
paso 1 con M, — Termo: 

Se determina M/M „ax Observe que M „s es el momento máximo teórico deter- 
minado antes. 

Se traza log p (paso 5) y M,/M,,,, en la figura 9.24. 

Se repiten los pasos 1 al 8 para varias secciones. Los puntos que se encuentren 
arriba de la curva (en arena suelta o arena densa, según sea el caso) son secciones 


seguras. 


Los puntos que se encuentren debajo de la curva son secciones inseguras. Ahora se 
puede elegir la sección más económica a partir de estos puntos que se encuentren 
arriba de la curva apropiada. Observe que la sección elegida tendrá un M , < M 


máx" 


Ejemplo 9.7 


Consulte el ejemplo 9.5. Utilice el diagrama de reducción del momento (figura 9.24) para 
encontrar la sección apropiada de la tablestaca. Para la tablestaca, utilice E = 207 X 10? MN/m? 
Vien 192300 kN/m?. 


Solución 


H' = Li + L, + D = 305 + 6.1 + 533 = 1448m 


M, 4, = 344.9 kN - m/m. Ahora se puede elaborar la tabla siguiente: 


ma: 


p = 10.91 x M, = Sperm 
H^ M, 
Sección  /(m*/m) H'(m) v ) logp — S(im?/m) — (kN-m/m) : 
EI Máx 
PZ22 SARA ias ANAIS 2.7 OW s« KO 167.33 0.485 


EZ ONS KIO? Td 9.21 Xx 104 —304 1623 x 10? 284.84 0.826 


En la figura 9.25 se muestra una gráfica de M,/M,,, contra p. Se puede observar que la 
sección PZ-27 será adecuada. 
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1.0 


0.8 


e 
PZ22 Arena suelta 


0.2 


4.0 35 3.0 25 20 
Log p 


Figura 9.25 Gráfica de M/M „sx contra log p. a 


Método computacional del diagrama de presión 


para penetración en suelo arenoso 


El método computacional del diagrama de presión (CPD) para tablestacas que penetran un suelo 
arenoso es un método simplificado de diseño y una alternativa al método de tierra libre descrito en 
las secciones 9.9 y 9.11 (Nataraj y Hoadley, 1984). En este método, el diagrama de presión neta 
que se muestra en la figura 9.17 se reemplaza por diagramas de presión rectangulares, como en la 
figura 9.26. Observe que a’ es el ancho del diagrama de presión activa neta arriba de la linea de 
dragado y a’ es el ancho del diagrama de presión pasiva neta debajo de la linea de dragado. Las 
magnitudes de a! y T, se pueden expresar, respectivamente, como 


Ta = CKY ab (9.75) 
y 
0, = RCK GY prom = ROG (9.76) 
donde 
Yprom = peso específico efectivo promedio de la arena 
yl + YL, 
= 9.77 
Li+ Ll, en 
= coeficiente 
S L(L — 2h) 
— coeficiente — (9.78) 


DQL + D = 21) 


El intervalo de valores para C y R se da en la tabla 9.2. 


9.12 Método computacional del diagrama de presion para penetracion en suelo arenoso 


Nivel Tirante de anclaje 


o. freático y 34 —— | vy K 


de presión. (Nota: L, + L, = L) 


Tabla 9.2 Intervalo de valores para C y R [de las ecuaciones (9.75) y (9.76)]. 


Tipo de suelo Cc? R 
Arena suelta 0.8-0.85 0.3-0.5 
Arena media 0.7-0.75 0.55-0.65 
Arena densa 0.55-0.65 0.60-0.75 


a Válido para el caso en el que no hay sobrecarga arriba del relleno granular (es decir, en el lado 
derecho del muro, como se muestra en la figura 9.26). 
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P Figura 9.26 Método computacional del diagrama 


La profundidad de penetración, D, la fuerza de anclaje por longitud unitaria del muro, F 


y el momento máximo en el muro, M, ,., se obtienen de las relaciones siguientes: 


Profundidad de penetración 


Para la profundidad de penetración, se tiene 


Fuerza en el ancla 


La fuerza en el ancla es 


F = (L — RD) 


(9.79) 


(9.80) 
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Momento maximo 


El momento maximo se calcula con 


p 
Mec osea (1 - AP) = (2) B 2| (9.81) 


Observe lo siguiente: 


p 


. La magnitud de D obtenida con la ecuación (9.79) es de aproximadamente 1.25 a 1.5 veces el 


valor de D,.. .., obtenido mediante el método convencional del apoyo simple en tierra (consul- 
te la sección 9.9), por lo tanto, 

D=D real 

T f 


ecuación ecuación 


(9.79) (9.68) 


N 


. La magnitud de F obtenida utilizando la ecuación (9.80) es de aproximadamente 1.2 a 1.6 veces 
el valor obtenido mediante la ecuación (9.66). Por tanto, un factor de seguridad adicional para 
el diseño real del ancla no necesita emplearse. 


W 


. La magnitud de M .. obtenida de la ecuación (9.81) es de aproximadamente 0.6 a 0.75 veces 
el valor de M, pax obtenido mediante el método convencional de apoyo simple en tierra. De 
aquí, el valor anterior de M... se puede utilizar como el valor real de diseño y no se necesita 
aplicar la reducción del momento de Rowe. 


Ejemplo 9.8 
Para el muro de tablestacas ancladas que se muestra en la figura 9.27, determine a) D, b) F y 
c) M, „ax: Utilice el método CPD; suponga que C = 0.68 y R = 0.6. 
Solución 
Parte a 
y' = ya — Yw = 1924 — 9.81 = 9.43 kKN/m? 

De la ecuación (9.77) 

bt YE ay BAG ASS) 

Doom d ET SEO 


K, = was = 2) = vas - 3 = 0.271 


T, = CK yyy L = (0.68) (0.271) (12.05) (9) = 19.99 kN/m? 
c", = Ra, = (0.6) (19.99) = 11.99 kN/m? 


= 12.05 kN/m3 


De la ecuación (9.80) 


mf D] LA) 
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` Arena 

‘se =0 
y =17.3kN/m* 
p' = 350 


Nivel freático y 


Arena 

Ysa = 19.24 kN/n? 
c'—-0 
p' = 35° 


Arena 

Ysat = 19.24 kN/m3 
c'=0 

p' = 35° 


Figura 9.27 


Oo 


D? + 21D)(9)| 1 - (5) wis L - (45) | = D? + 50D — 1000 = 0 
9 0.6 9 


De aqui D ~ 4.6m 
Revisión de la suposición de R: 
LUE, = 2) Go = (20.31 
= DQL- D-2h) | 46(2)(9) + 46 — (2)(1.5)] 


R 0.6 OK 


Parte b 
De la ecuación (9.80) 


F =G'(L — RD) = 19.99[9 — (0.6) (4.6)] = 124.74 kN/m 


Parte c 
De la ecuación(9.81) 


M. = 0.501? jm ui 2l, ms 
máx «JO q L D? EL 


RD  , (06)(46) 
9 


l= =1 


L = 0.693 


Por lo tanto, 


(2) (1.5) (0.693) 
9 


M, = (0.5) ( 1699) (9) (0.698) - | = 201.6 kN-m/m 
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Método de apoyo empotrado en tierra para penetración 
en suelo arenoso 


Al utilizar el método de apoyo empotrado en tierra, se supone que la punta de la tablestaca esta 
restringida contra la rotación, como se muestra en la figura 9.28a. En la solución del apoyo empo- 
trado en tierra, por lo general se utiliza un método simplificado denominada solución de la viga 
equivalente para calcular L, y, de esta manera, D. El desarrollo del método de la viga equivalente 
se le atribuye generalmente a Blum (1931). 

A fin de comprender este método, compare la tablestaca con una viga en voladizo cargada 
RSTU, como se muestra en la figura 9.29. Observe que el apoyo en T para la viga es equivalente 
a la reacción de la carga del ancla (F) sobre la tablestaca (figura 9.28). Se puede observar que el 
punto S de la viga RSTU es el punto de inflexión de la linea elástica de la viga, que es equivalente 
al punto / en la figura 9.28. Si la viga se corta en S y se proporciona un apoyo simple (reacción 
P.) en ese punto, el diagrama del momento flexionante para la parte STU de la viga permanecerá 
sin cambio. Esta viga STU será equivalente a la sección STU de la viga RSTU. La fuerza P' que 
se muestra en la figura 9.28a en / será equivalente a la reacción P, sobre la viga (figura 9.29). 

El siguiente es un procedimiento aproximado para el disefío de un muro de tablestacas 
ancladas (Cornfield, 1975). Consulte la figura 9.28. 


Paso 1. Se determina L,, que es una función del ángulo de fricción del suelo $' debajo de 
la línea de dragado, con la tabla siguiente: 


' (grados) 5 
$' (grados Lat 
30 0.08 
35 0.03 
40 0 
A 


L O' E pa pa pd jj 
Arena 
Nivel freático y 1 y, p 
a / 
/ 
Forma i y 
flexionada — / $ 
Arena 
de la L, 
tablestaca hr 
$ 


a) Diagrama de presión b) Diagrama de momento 


Figura 9.28 Método de apoyo empotrado en tierra para penetración en suelo arenoso. 
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Diagrama de momento 


Figura 9.29 Concepto de la viga equivalente en voladizo . 


Paso 2. 
Paso 3. 


Paso 4. 
Paso 5. 


Paso 6. 


Paso 7. 


Se calcula el claro de la viga equivalente como /, + L, + L, = L'. 

Se calcula la carga total, W, del claro. Esta es el área del diagrama de presión entre 
O'el. 

Se calcula el momento máximo, M 4, COMO WL'/8. 

Se calcula P' tomando el momento respecto a O’, o 


1 
P= L (momento del área ACDJI respecto a O”) (9.82) 


Se calcula D como 
D= L; + TE (9.83) 
(K, K,) y 
Se calcula la fuerza, F, en el ancla por longitud unitaria, tomando el momento 


respecto a /, o 


1 
F = L (momento del área ACDJI respecto a I) 


Ejemplo 9.9 


Considere la estructura de tablestacas ancladas descrita en el ejemplo 9.5. Utilizando el método 
de la viga equivalente descrito en la sección 9.13, determine 


a. El momento máximo. 
b. La profundidad de penetración teórica. 
c. La fuerza en el ancla por longitud unitaria de la estructura. 


Solución 


Parte a 


Determinación de L.: para ¢’ = 30°, 


Ls 


EUROS 
JL Ae JLo, 
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Ls 
3.05 + 6.1 
L, = 0.73 


= 0.08 


Diagrama de presión neta: del ejemplo 9.5, K, = 5, Ko = A y = 16 kN/m’, y' = 9.69 
kN/m’, o! = 16.27 kN/m?, oJ = 35.97 kN/m’. La presión activa neta a una profundidad 
L, debajo de la linea de dragado se puede calcular como 


c — y (K, — K,)Ls = 35.97 — (9.69)(3 — 0.333)(0.73) = 17.1 kN/m? 


El diagrama de presión neta de z = 0 a z = L, + L, + L; se muestra en la figura 9.30. 


Momento máximo: 


W= (e. + 16.27)(1.52) + (5) 610627 + 35.97) 


m (Jess + 17.1) 


= 197.2 kN/m 
L'=L+L,+L,=1.52 + 6.1 + 0.73 = 8.35 m 


E TB ~ 
máx 8 8 


205.8 kN - m/m 


Parte b 
Sues 
VET 


P (momento del área ACDJI respecto a O”) 


6.1m=L, 


Rees Zee) eee ee eee 35.97 kN/m? 
D 


Ph df 
I 17.1kN/m Figura 9.30 
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asas x 3.05 — 159) a aea cni 7 al 


1 1 2 1 
P =——|+ (5 OI) (SL = 16.27 fe FSR 63) ap (5 3153.97. ar 17,1 
8.35 D Mad ) 3 2 ( ) 


0.73 
2€ (O73) 1S == 6,11 se acu 


^ 


Aproximadamente 


114.48 kN/m 


De la ecuación (9.83) 


T A cio (6) (114.48) E 
xc Nike ky me NT T eem 


Parte c 
Tomando el momento respecto a / (figura 9.30) 


(40627 Gos (or og 25) ak (1627)(61)(073 5 $) 


aoe ee BITE - 1627)( 0.73 ~ St) + (ess i aye) 
1 
Aproximadamente 
— 88.95 kN/m ] 


Observaciones de campo para muros 
de tablestacas ancladas 


En las secciones anteriores se utilizaron factores de seguridad grandes para la profundidad de pe- 
netración, D. En la mayoría de los casos, los diseñadores emplean magnitudes menores del ángulo 
de fricción del suelo, $', y así garantizan un factor de seguridad implícito para la presión activa de 
tierra. Este procedimiento se utiliza principalmente debido a las incertidumbres implicadas al 
predecir la presión de tierra real a la cual se someterá el muro de tablestacas en el campo. Ade- 
más, Casagrande (1973) observó que, si el suelo detrás del muro de tablestacas tiene tamaños de 
granos que son predominantemente menores que los de la arena gruesa, la presión activa de tierra 
después de la construcción aumenta en ocasiones hasta una condición de presión de tierra en reposo. 
Ese incremento ocasiona un aumento grande en la fuerza, F, en el ancla. Las siguientes dos his- 
torias de casos las proporcionó Casagrande (1973). 


Muro del muelle C de Long Beach Harbor, California (1949) 


En la figura 9.31 se muestra la sección transversal común del muro del muelle C de Long Beach 
Harbor. Excepto por un dique de relleno de roca construido con desperdicios de una cantera de 
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+5.18 m 


Tirante de 
—76 mm de diámetro 


Nivel medio bajo del agua y_ El.0 


Relleno hidráulico 3.05 m La— Tablestaca de acero MZ 38 


de arena fina 


1V: 0.58H Dique de roca 


de 76 mm de tamaño 


Escala 


Figura 9.31 Muro de tablestacas del muelle C de Long Beach Harbor (adaptada de Casagrande, 1973). 


76 mm (3 pulg) de tamaño máximo, el relleno del muro de tablestacas consistió en arena fina. En 
la figura 9.32 se muestra la variación de la presión lateral de tierra entre el 24 de mayo de 1949 (el 
día que se terminó la construcción) y el 6 de agosto de 1949. El 24 de mayo, la presión lateral de 
tierra alcanzó un estado activo, como se muestra en la figura 9.32a, debido a cedencia del muro. 
Entre el 24 de mayo y el 3 de junio, el ancla resistió aún más cedencia y la presión lateral de tierra 
aumentó hasta el estado en reposo (figura 9.32b). Sin embargo, la flexibilidad de las tablestacas 
dio finalmente por resultado una disminución gradual en la distribución de la presión lateral de 


tierra sobre las tablestacas (consulte la figura 9.32c). 


24 de mayo 3 de junio 6 de agosto 


b) 


0 100 200 kN /m2 
| | 


Escala de la presión 


Figura 9.32 Esfuerzos medidos en la estación 27 + 30 del muro del muelle C de Long Beach (adaptada 


de Casagrande, 1973). 
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Con el tiempo, el esfuerzo sobre los tirantes de anclaje aumentó como se muestra en la tabla 
siguiente: 


Esfuerzo sobre el tirante 


Fecha de anclaje (MN/m?) 
24 de mayo de 1949 151.11 

3 de junio de 1949 177.33 

11 de junio de 1949 193.2 

12 de julio de 1949 203.55 

6 de agosto de 1949 213.9 


Estas observaciones demuestran que la magnitud de la presión activa de tierra puede variar con el 
tiempo y que depende en gran medida en la flexibilidad de las tablestacas. Además, las variaciones 
reales en el diagrama de presión lateral de tierra pueden no ser idénticas a las empleadas para el diseño. 


Muro de tablestacas en Toledo, Ohio (1961) 


En la figura 9.33 se muestra una sección transversal común de un muro de tablestacas en Toledo, Ohio, 
terminado en 1961. El suelo de cimentación fue principalmente arena fina a media, pero la línea de 
dragado cortó arcilla altamente sobreconsolidada. En la figura 9.33 también se muestran los valores 
medidos reales del momento flexionante a lo largo del muro de tablestacas. Casagrande (1973) utilizó 
la distribución de presión activa de tierra de Rankine para calcular el momento flexionante máximo de 
acuerdo con el método de apoyo simple en tierra con y sin reducción del momento de Rowe. 


Momento flexionante máximo 


Método de diseño pronosticado, M... 
Método de apoyo simple en tierra 146.5 kN-m 
Método de apoyo simple en tierra con reducción del momento de Rowe 78.6 kN-m 


Parte superior del relleno 
: Escala 


Ses ! j 
I T 1 
2 0 100 200 
" kN-m 
Tirante 
4 
Mayo de 1961 
6 
8 
10 
Línea de 


S e .dragad " : 
AIESEMO Figura 9.33 Momento flexionante 


de mediciones con deformímetro en 
la ubicación de prueba 3, en el muro 
de tablestacas de Toledo (adaptada de 
Profundidad, (m) Casagrande, 1973). 
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9.15 


A] comparar estas magnitudes de M „sx con las observadas en la realidad se tiene que los 
valores de campo son sustancialmente mayores. Es probable que esto se deba a que el relleno fue 
sobre todo arena fina y a que la distribución de la presión activa de tierra medida fue mayor 
que la anticipada teóricamente. 


Método de apoyo simple en tierra 
para penetración en arcilla 


En la figura 9.34 se muestra un muro de tablestacas ancladas que penetra un suelo de arcilla y con 
un relleno de suelo granular. El diagrama de la presión arriba de la línea de dragado es similar al 
que se muestra en la figura 9.12. De la ecuación (9.42), la distribución de la presión neta debajo 
de la linea de dragado (de z = L, + L, az = L, + L, + D) es 


06 = 4c — (yL; + y'L,) 


Para el equilibrio estático, la suma de fuerzas en la dirección horizontal es 


P, — oD = F (9.84) 


donde 


P, = área del diagrama de presión ACD 
F — fuerza en el ancla por longitud unitaria del muro de tablestacas 


A 
A 
L Q' >F 
-y Nivel de agua y _ C A A 
L, 
Línea de dragado Y 


F 06 B 


Figura 9.34 Muro de tablestacas ancladas que penetra arcilla. 
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De nuevo, tomando el momento respecto a O' se obtiene 


D 
PAL, + Ly = hh — 2%) - e(t TE oe 2) =0 


Simplificando se tiene 
oD’ + 20 D(L, + L;— h) = 2P,(L, + L, - 1, — Z,) =0 (9.85) 


La ecuación (9.85) da la profundidad de penetración teórica, D. 

Igual que en la sección 9.9. El momento máximo en este caso ocurre a una profundidad 
L, <z < L, + L, La profundidad de cortante cero (y por consiguiente de momento máximo) se 
puede determinar con la ecuación (9.69). 

Rowe (1952, 1957) también creó una técnica de reducción del momento, similar a la indi- 
cada en la sección 9.11, para tablestacas ancladas que penetran arcilla. Esta técnica se presenta en 
la figura 9.35, en la que se utiliza la notación siguiente: 


1. El número de estabilidad es 


C 
= 1.25 
Sn (yL4 + y La) ee) 


donde c = cohesión no drenada (@ = 0). 
Para la definición de y, y’, L, y L,, consulte la figura 9.34. 
2. La altura adimensional del muro es 


Li + L, 
i Lı + L, + Decal 


Qa 


(9.87) 


3. El nimero de flexibilidad es p [consulte la ecuación (9.74)] 
4. M, = momento de diseño 
M „áx 7 momento máximo teórico 


El procedimiento para la reducción del momento, utilizando la figura 9.35, es el siguiente: 


Paso 1. Se obtiene H' = L, + L, + Dear 

Paso 2. Se determina a = (L, + L,)/H". 

Paso 3. Se determina S, [de la ecuación (9.86)]. 

Paso 4. Para las magnitudes de a y S, obtenidas en los pasos 2 y 3, se determina M/M áx 
para varios valores de log p de la figura 9.35 y se traza M ,/M „ax contra log p. 

Paso 5. Se siguen los pasos 1 a 9 como se resumió para el caso de la reducción del 
momento de muros de tablestacas que penetran suelo granular. (Consulte la 


sección 9.11). 
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1.0 4 
0.8 4 
Ma 
M máx 
0.6 + 
0.4 
1.0 4 
0.8 4 
Ma 
M máx 
0.6 + 
0.4 T 
1.0 4 
0.8 7 
Mı 
M máx 
Figura 9.35 Gráfica de M/M „a contra 0.6 7 
el número de estabilidad para un muro 
de tablestacas que penetra arcilla. [De 
Rowe, P.W. (1957). “Sheet Pile Walls 0.4 T T T T T T 1 
in Clay”, Proceedings, Institute of Civil 0 0.5 1.0 1.5 
Engineers, vol. 7, pp. 654-692]. Número de estabilidad, S, 


Ejemplo 9.10 


En la figura 9.34, con L, = 3m, L = 6m y I, = 1.5 m. Además, con y = 17 kN/m*, y 


sat 


20 KN/m?, 6’ = 35° y c = 41 kN/m?. 


a. Determine la profundidad de empotramiento teórica del muro de tablestacas. 
b. Calcule la fuerza en el ancla por longitud unitaria del muro. 


Solución 


Parte a 
Se tiene 


f 35) 
Kk, = (as — £) = [as — Jj = O27 
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t 35 
Ky = tan 45 jb z) = vv (ss + 5) = 3.69 
Del diagrama de presión en la figura 9.36, 
oi = yL,K, = (17) (3) (0.271) = 13.82 kN/m? 
95 = (yL, + y'L;) K, = [(17) (3) + (20 — 9.81) (6)](0.271) = 30.39 kN/m? 


B = áreas 1 + 2 + 3 = 1/2(3) (13.82) + (13.82) (6) + 1/2(30.39 — 13.82) (6) 
= 20.73 + 82.92 + 49.71 = 153.36 kN/m 


3 6 6 
i ovas (s + >) + (6252)(5) E ams) 


E =32 
a 15336 a 


De la ecuación (9.85), 
oD? + 20 D(L; + L, = h) - 2P. (Li + L, -l, —2) =0 


og = 4e = (yi + YL) = OECD = UDE) 
+ (20 — 9.81) (6)] = 51.86 kN/m? 


Por lo tanto, 
(51.86) D? + ACAO + 6 = 1,5) 
= (USOS = © = 1S = 32) e 0 


95 = 30.39 kN/m? 


c4 = 51.86 kN/m? 
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4 Figura 9.36 Método de apoyo 
simple en tierra para un muro de 
tablestacas que penetra arcilla. 
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o 
D? + 15D — 25.43 = 0 
De aquí, 
D ~ 1.6m 
Parte b 
De la ecuación (9.84), 
F = P, — 05D = 153.36 — (51.86) (1.6) = 70.38 kN/m E 


EI Anclas 


En las secciones 9.9 a 9.15 se analizaron los muros de tablestacas ancladas y se estudió cómo 
obtener la fuerza F por longitud unitaria del muro de tablestacas que tienen que soportar las anclas. 
En esta sección se cubre con más detalle los varios tipos de anclas de uso general y los procedi- 
mientos para evaluar sus capacidades de retención última. 

Los tipos generales de anclas utilizados en muros de tablestacas son los siguientes: 


1. Placas y vigas de anclaje (muertos de anclaje). 

2. Tirantes. 

3. Pilotes verticales de anclaje. 

4. Vigas de anclaje soportadas por pilotes inclinados (compresión y tensión). 


Las placas y vigas de anclaje están por lo general hechas de bloques de concreto precolado. 
(Consulte la figura 9.37a). Las anclas se conectan a la tablestaca por medio de tirantes. Una viga 
carrera (viga longitudinal) se coloca en la cara frontal o en la posterior de las tablestacas para fi- 
nes de colocar convenientemente el tirante en el muro. A fin de proteger al tirante de la corrosión, 
generalmente se recubre con pintura o materiales asfálticos. 

En la construcción de tirantes, se colocan barras o cables en agujeros pretaladrados (con- 
sulte la figura 9.37b) con una mezcla de concreto (los cables suelen ser tendones de acero pres- 
forzado de alta resistencia). En las figuras 9.37c y 9.37d se muestra una tablestaca vertical y una 
viga de anclaje con pilotes inclinados. 


Colocación de las anclas 


La resistencia que presentan las placas y vigas de anclaje se deriva principalmente de la fuerza 
pasiva del suelo ubicado frente a éstas. En la figura 9.37a, en la que AB es el muro de tablestacas, 
se muestra la mejor ubicación para máxima eficiencia de una placa de anclaje. Si el ancla se colo- 
ca dentro de la cuña ABC, que es la zona activa de Rankine, no proporcionará ninguna resistencia a la 
falla. De manera alternativa, el ancla se podría colocar en la zona CFEH. Observe que la línea DFG es 
la línea de deslizamiento para la presión pasiva de Rankine. Si la parte de la cuña pasiva se ubica den- 
tro de la cuña activa ABC, no se puede generar toda la resistencia pasiva del ancla a falla de muro 


9.16 Anclas 
45 ` N Viga 
+ 5 carrera 
Nivel m viga de i ==> 
freaticoy _ -G ><-- g - anclaje N Placa o 
Bi ` viga de 
SE anclaje 
Tablestaca È 
E Tirante | 
N 
B 
Sección Planta 
a) 


Nn Tirante / 


Nivel freático Pilote de anclaje 


Aa => 
Q 
V CQ 
D 
; Mezcla de 
Tirante 
concreto 
o cable 
b) 
c) 
Z 
P4 Y 45+ ¢'/2 
Nivel o Tirante m AES sa Viga de anclaje 
freático y au 
Pilote a Pilote 
compresión a tensión 


d) 


Figura 9.37 Varios tipos de anclajes para muros de tablestacas: a) placa o viga de anclaje; 
b) tirante; c) pilote vertical de anclaje; d) viga de anclaje con pilotes inclinados. 
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de tablestacas. Sin embargo, si el ancla se coloca en la zona /CH, la zona pasiva de Rankine en 
frente de la losa o placa de anclaje se ubica completamente fuera de la zona activa de Rankine 


ABC. En este caso, se puede generar toda la resistencia pasiva del ancla. 


En las figuras 9.37b, 9.37c y 9.37d también se muestran las ubicaciones adecuadas para la 
colocación de los tirantes, pilotes verticales de anclaje y vigas de anclaje soportadas por pilotes 


inclinados. 
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Capacidad de retencion de placas de anclaje en arena 


Método semiempirico 


Ovesen y Stromann (1972) propusieron un método semiempirico para determinar la resistencia 
última de anclas en arena. Sus cálculos, hechos en tres pasos, se efectúan como sigue: 


Paso 1. Caso básico. Se determina la profundidad de empotramiento, H. Se supone que 
el tablero de anclaje tiene una altura H y es continua (es decir, B — longitud de la 
losa de anclaje perpendicular a la sección transversal = ©), como se muestra en 
la figura 9.38, en donde se utiliza la notación siguiente: 


P — fuerza pasiva por longitud unitaria del ancla 
, = fuerza activa por longitud unitaria del ancla 

$' = ángulo de fricción efectivo del suelo 

6' = ángulo de fricción entre el tablero de anclaje y el suelo 
P’ = resistencia última por longitud unitaria del ancla 

W = peso efectivo por longitud unitaria del tablero de anclaje 


Además, 


à = 3yH?K, cos 8' — P, cos à' = 3 yH?*K,cos 8' — ¿yH?K, cos $' 


(9.88) 

= 3 yH'(K, cos 5’ — K, cos ¢’) 
donde 
K, = coeficiente de presión activa con 6’ = q” 

(consulte la figura 9.39a) 
K, , = coeficiente de presión pasiva 
Para obtener K, cos 6’, primero se calcula 

W + P,senġ' W +3yH?K, sen y” 
K, sen 8’ = e aes $ (9.89) 


1H ¿1H? 


Figura 9.38 Caso básico: ancla vertical continua en suelo granular. 
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Figura 9.39 a) Variación de K, para 6’ = $^; b) variación de 
K, cos 6’ con K, sen 6’. (Con base en Ovesen y Stromann, 1972) 


Luego se utiliza la magnitud de K, sen 6’ obtenida con la ecuación (9.89) para 
estimar la magnitud de K cos 6’ de las gráficas dadas en la figura 9.39b. 

Paso 2. Caso de franja. Se determina la altura real h del ancla que se construirá. Si se 
coloca un ancla continua (es decir, un ancla para la cual B = ~) de altura h en el 
suelo tal que su profundidad de empotramiento es H, como se muestra en la figura 
9.40, la resistencia última por longitud unitaria es 
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| Arena 
Y 
H T p' 

| h P. 
i Figura 9.40 Caso de franja: ancla vertical. 
Em A | uen 
us y H T (9.90) 
(Car 
h J” Ecuación 9.88 


donde 


P' = resistencia última para el caso de franja 
us 


C, = 19 para arena densa y 14 para arena suelta 


Paso 3. Caso real. En la práctica, las placas de anclaje se colocan en una fila con un 


espaciamiento centro a centro 5”, como se muestra en la figura 9.41a. La resis- 
tencia última de cada ancla es 


Arena 


K—_ 5——» 


k >>| 


a) 
0.5 4 
Arena densa 
0.4 4 
+ 03. 
un i Arena suelta 
= 
& 
! 02 
B 
0.1 
Figura 9.41 a) Caso real para 
0 y ' una fila de anclas; b) variación 
a coe comm de (B, — B)/(H + h) con 
(5 -B/GI - 5) (S' — B)/(H + h). (Con base 


b) en Ovesen y Stromann, 1972) 
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Pon = lige Be (9.91) 


donde B, = longitud equivalente. 


La longitud equivalente es una función de S”, B, H y h. En la figura 9.41b se 
muestra una gráfica de (B, — B) /(H + h) contra (S' — B)/(H + h) para los casos 
de arena suelta y densa. Al conocer los valores de S’, B, H y h, se puede calcular 
el valor de B, y utilizarlo en la ecuación (9.91) para obtener P gw 


Solución del esfuerzo característico 


Neely, Stuart y Graham (1973) propusieron una solución del esfuerzo característico para la 
resistencia a la extracción del anclaje utilizando el concepto de superficie libre equivalente. En 
la figura 9.42 se muestra la superficie de falla supuesta para una franja de anclaje. En esta figura, 
OX es la superficie libre equivalente. El esfuerzo cortante (s ) movilizado a lo largo de OX se 
puede dar como 


S, 
m = == (9.92) 
otan $ 
donde 


m = factor de movilización del esfuerzo cortante 
c, = esfuerzo normal efectivo a lo largo de OX 


Utilizando este análisis, la resistencia última (P) de un ancla (longitud = B y altura = h) 
se puede dar como 


Pg = My (yh°)BF, (9.93) 
donde 


M. — coeficiente de fuerza 
F.= factor de forma 


y = peso específico efectivo del suelo 


Las variaciones de M, para m = 0 y 1 se muestran en la figura 9.43. Para un diseño 
conservador, se puede utilizar M, con m = 0. El factor de forma (F ) determinado experimen- 


talmente se muestra en la figura 9.44 como una función de B/h y H/h. 


X 
ds y 
H E 
| h > Pált 
m= 
C, tan $ 


Figura 9.42 Superficie de falla supuesta en un suelo 
para la solución del esfuerzo característico. 
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0 Figura 9.44 Variación del factor de forma con 
1 2 3 4 5 H/h y B/h. (Según Neeley y colaboradores, 1973. 
H/h Con permiso de la ASCE). 


Correlación empírica basada en pruebas en modelos 


Ghaly (1997) utilizó los resultados de 104 pruebas de laboratorio, 15 pruebas centrífugas de mo- 
delos y 9 pruebas de campo para proponer una correlación empírica para la resistencia última de 
anclas individuales. La correlación se puede escribir como 


54 H? 0.28 
últ 7 S (E) yAH (9.94) 


donde A — área del ancla — BA. 
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Ghaly también utilizó los resultados de las pruebas en modelos de Das y Seeley (1975) para 
desarrollar una relación carga-desplazamiento para anclas individuales. La relación se puede dar 


como 
P u 0.3 
ült 


donde u = desplazamiento horizontal del ancla a un nivel de carga P. 
Las ecuaciones (9.94) y (9.95) se aplican a anclas individuales (es decir, anclas para las cuales 
S'/ B = 0). Para fines prácticos, cuando $'/B ~ 2 las anclas se comportan como anclas individuales. 


Factor de seguridad para placas de anclaje 


La resistencia permisible por placa de anclaje se puede dar como 


donde FS — factor de seguridad. 
En general, se sugiere un factor de seguridad de 2 cuando se utiliza el método de Ovesen 
y Stromann. Un factor de seguridad de 3 se sugiere para P, calculada con la ecuación (9.94). 


Espaciamiento de las placas de anclaje 


El espaciamiento centro a centro de las anclas, S’, se puede obtener de 


donde F — fuerza por longitud unitaria de la tablestaca. 


Ejemplo 9.11 


Consulte la figura 9.41a. Datos: B = h = 0.4 m, $' = 1.2m, H = 1 m, y = 16.51 kN/m? 
y Q' = 35°. Determine la resistencia última para cada placa de anclaje. Las placas de anclaje 
están hechas de concreto y tienen espesores de 0.15 m. 


Solución 
De la figura 9.39a para $' = 35°, la magnitud de K, es de aproximadamente 0.26. 


W = AtYeoncreto = (1 m)(0.15 m)(23.5 kN/m) 
= 3.525 kN/m 


De la ecuación (9.89), 
W + '/,yH?*K, send’ 
UY H? 
> 3525 35: 60:5) (los) (1)?(0.26) (sen 35) 
(0.5) (16.51) (1)? 


K, send’ = 


= 0.576 
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De la figura 9.39b con $' = 35° y K, sen 6' = 0.576, el valor de K, cos 6’ es de aproxi- 
madamente 4.5. Ahora, utilizando la ecuación (9.88), 


in = 3 pH (K, cos 5’ — K, cos $”) 
= (316.5 1)(1y?[4.5 — (0.26)(cos 35)] = 35.39 kN/m 


A fin de calcular P/. suponga que la arena está suelta. Por lo tanto, C,, en la ecuación 
(9.90) es igual a 14. De aquí, 


(EM 1441 
Pr, = a Bas y toe kN/m 
E Te oe 
eG) bs) 
"=R I2=04 Q 
2 = Le el sl 


Jal 3e fn 1+ 04 1.4 


Para (S' — B)/(H + h) = 0.571 y arena suelta, en la figura 9.41b se obtiene 


28 
H-h 


= 0.229 


Por lo tanto, 


B, = (0.229)(H + h) + B = (0.229)(1 + 0.4) + 0.4 
= 0.72 


De aquí, de la ecuación (9.91) 


Pa = Pl, Be = (32.17)(0.72) = 23.16 kN B 


Ejemplo 9.12 


Consulte el ancla individual dada en el ejemplo 9.11 usando la solución del esfuerzo caracte- 
ristico. Estime la resistencia ultima del ancla. Utilice m = 0 en la figura 9.43. 


Solución 

Datos: B = h = 0.4m y H = 1 m. 

Así: 
H e 
h 04m | 
B 04m _ 
h 04m 
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De la ecuación (9.93), 


P. 


u! 


x = Myyk BF, 
De la figura 9.43, con $' = 35° y H/h = 2.5, M,, ~ 18.2. Además, de la figura 9.44, con H/h 
= 2.5 y B/h = 1, F ~ 1.8. De aqui, 


Pa, = (18.2)(16.51)(0.4)2(0.4)(1.8) = 34.62 kN a 


Ejemplo 9.13 


Resuelva el problema 9.12 utilizando la ecuación (9.94). 


Solución 
De la ecuación (9.94), 


A H? 0.28 
> ES yAH 


3b ene A 
Jel = Lim 
A = Bh = (0.4 X 04) = 0.16 m? 
5.4 arr 
di ~ il Es il " 1 == 4. 
i UE (16.51) (0.16) (1) = 34.03 kN = 


| 9.18 | Capacidad de retencion de placas de anclaje en arcilla 
(condición 4 = 0) 


Se han realizado relativamente pocos estudios sobre la resistencia última de placas de anclaje en 
suelos arcillosos ($ = 0). Mackenzie (1955) y Tschebotarioff (1973) identificaron la naturaleza 
de la variación de la resistencia última de franjas de anclaje y vigas como una función de H, h 
y c (cohesión no drenada basada en $ — 0) en una forma adimensional basada en resultados de 
pruebas de modelos de laboratorio. Esto se muestra en forma de una gráfica adimensional en la 
figura 9.45 (P. /hBc contra H/h) y se puede emplear para estimar la resistencia última de placas 
de anclaje en arcilla saturada (pd = 0). 


METE Resistencia última de tirantes 


De acuerdo con la figura 9.46, la resistencia última que presenta un tirante en arena es 


Pa. = dla, K tan Y (9.96) 
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A 
12 4 


P: 
Figura 9.45 Variación experimental de n a 


con H/h para placas de anclaje en arcilla. 
c 


(Basada en Mackenzie (1955) y Tschebotarioff (1973). 


y 


7 Figura 9.46 Parámetros para definir la resistencia 
ültima de tirantes. 


donde 


$' = ángulo de fricción efectivo del suelo 
a” = esfuerzo vertical efectivo promedio (= yz en arena seca) 
K = coeficiente de presión de tierra 


La magnitud de K se puede tomar igual al coeficiente de presión de tierra en reposo (K ) si la 
mezcla de concreto se inyecta a presión (Littlejohn, 1970). El limite inferior de K se puede tomar 


igual al coeficiente de presión activa de tierra de Rankine. 
En arcillas, la resistencia última de los tirantes se puede aproximar como 


P4, = dlc, (9.97) 


donde c, — adhesión. 
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El valor de c, se puede aproximar como $6, (donde c, — resistencia no drenada). Se puede 


utilizar un factor de seguridad de 1.5 a 2 sobre la resistencia Ultima para obtener la resistencia 
permisible presentada por cada tirante. 


9.1 


9.2 


9.3 


9.4 


9.5 


9.6 


En la figura P9.1 se muestra un muro de tablestacas en voladizo que penetra un suelo granu- 
lar. Donde, L, = 4m, L; = 8m, y = 16.1 kN/m', y,, = 18.2 kN/n? y q” = 32°. 
a. ¿Cuál es la profundidad de empotramiento teórica, D? 
b. Para un incremento de 30% en D, ¿cuál debe ser la longitud total de las tablestacas? 
c. Determine el momento máximo teórico de la tablestaca. 
Vuelva a solucionar el problema 9.1 con los datos siguientes: L, = 3 m, L, = 6 m, y = 17.3 
kN/m*, y... = 19.4 kN/m? y $' = 30°. 
Consulte la figura 9.10. Con los datos siguientes: L = 3 m, y = 16.7 kN/ m? y $' = 30°. 
Calcule la profundidad de penetración teórica, D y el momento máximo. 
Consulte la figura P9.4, en donde L, = 2.4 m, L, = 4.6 m, y = 15.7 kN/m*, y 
y$' = 30° yc = 29 kN/m’. 
a. ¿Cuál es la profundidad de empotramiento teórica, D? 
b. Incremente D en 40%. ; Cuál es la longitud necesaria de las tablestacas? 
c. Determine el momento máximo teórico en la tablestaca. 
Consulte la figura 9.14. Con: L = 4 m; para arena, y = 16 kN/m?; $' = 35? y para arcilla, 
Ya = 19.2 kN/m? y c = 45 kN/m’. Determine el valor teórico de D y el momento máximo. 
En la figura P9.6 se muestra un muelle de tablestacas ancladas. Con L,=4m,L,=9m, 
l =2m,y = 17 kN/m’, y, = 19 kN/m? y 9' = 34°. 
a. Calcule el valor teórico de la profundidad de empotramiento, D. 
b. Trace el diagrama de la distribución de la presión. 
c. Determine la fuerza en el ancla por longitud unitaria del muro. 

Utilice el método de apoyo simple en tierra. 


= 17.3 kN/m? 


sat 


Arena 
L, Ysat 
c= 
p' 
Línea de dragado Y 
d Arena 
Y sat 
D c=0 
p' 


nA Figura P9.1 
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9.7 


9.8 
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Figura P9.6 


= 1.3D 


En el problema 9.6 suponga que Deal 

a. Determine el momento máximo teórico. 

b. Utilizando la técnica de reducción del momento de Rowe, elija una sección para la ta- 
blestaca. Considere E = 210 X 10° MN/m?° y O em = 210000 KN/m’. 

Consulte la figura P9.6. Con los datos siguientes: L, = 4m, L, = 8m,/, = 1, = 2m, y = 16 

kN/m’, y,,, = 18.5 kN/m? y $' = 35°. Utilice las gráficas de la sección 9.10 y determine: 

a. La profundidad de penetración máxima. 

b. La fuerza en el ancla por longitud unitaria. 

c. El momento máximo en la tablestaca. 

Consulte la figura P9.6, para la cual L, = 4 m, L, = 7 m, I, = 1.5 m, y = 18 kN/m?, Yur 

19.5 kN/n? y $’ = 30°. Utilice el método del diagrama computacional (sección 9.12) para 

determinar D, F y M „x Suponga que C = 0.68 y R = 0.6. 


teórica” 


9.10 


9.11 


9.12 


9.13 
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En la figura P9.10 se muestra un muelle de tablestacas ancladas. Con L,=2m,L,=6m, 
l = 1 m, y = 16kN/m’, y „= 18.86 kN/m?, 6’ = 32° y c = 27 kN/m?. 
a. Determine la profundidad de empotramiento teórica, D. 
b. Calcule la fuerza en el ancla por longitud unitaria del muro de tablestacas. 

Utilice el método de apoyo simple en tierra. 
En la figura 9.41a, para la losa de anclaje en arena, H = 1.52 m, h = 091m, B = 122m, 
$' = 2.13 m, d' = 30? y y = 17.3 kN/m*, Las placas de anclaje son de concreto y tienen 
espesores de 76 mm. Utilizando el método de Ovesen y Stromann, calcule la capacidad de 
retención última de cada ancla. Tome y, |, 9 = 23.58 kN/m*. 
En la figura P9.12 se muestra una losa de anclaje individual. Para este caso, H — 0.9 m, 
h = 0.3 m, y = 17 kN/m y ¢’ = 32°. Calcule la capacidad de retención última de la losa 
de anclaje si el ancho B es a) 0.3 m, b) 0.6 m y c) 0.9 m. 
(Nota: el espaciamiento centro a centro, $” = 00), Utilice la correlación empírica de la sec- 
ción 9.17 [ecuación (9.94)]. 
Repita el problema 9.12 utilizando la ecuación (9.93). Utilice m = O en la figura 9.43. 


Figura P9.10 


E ült 


Y i Figura P9.12 
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10 Cortes apuntalados 


WTA Introducción 


En ocasiones el trabajo de una construcción requiere excavaciones en el terreno con caras 
verticales o casi verticales, por ejemplo, los sótanos de edificios en áreas urbanizadas o las 
instalaciones del transporte subterráneo a poca profundidad debajo de la superficie del terreno 
(un tipo de construcción de corte y cubierta). Las caras verticales de los cortes se necesitan 
proteger mediante sistemas temporales de apuntalamiento para evitar una falla que se puede 
acompañar por un asentamiento considerable o por la falla de capacidad de carga de cimenta- 
ciones cercanas. 

En la figura 10.1 se muestran dos tipos de cortes apuntalados de uso común en el trabajo de 
construcción. En un tipo se utiliza una viga montante (figura 10.1a), que se hinca en el suelo antes 
de la excavación y es una viga vertical de acero o de madera. El revestimiento, que consiste en 
tablones de madera horizontales, se coloca entre las vigas montantes conforme avanza la excava- 
ción. Cuando la excavación alcanza la profundidad deseada, se instalan los largueros y puntales 
(vigas de acero horizontales). Los puntales son miembros a compresión. En la figura 10.1b se 
muestra otro tipo de excavación apuntalada. En este caso, se hincan tablestacas machihem- 
bradas en el suelo antes de la excavación. Los largueros y puntales se insertan inmediatamente 
después de que la excavación alcanza la profundidad deseada. 

En la figura 10.2 se muestra la construcción apuntalada utilizada para el metro de Chicago 
en 1940, en la que se utilizaron revestimientos de madera, puntales de madera y largueros de 
acero. En la figura 10.3 se muestra un corte apuntalado hecho durante la construcción del metro 
de Washington, D.C., en 1974. En este corte, se empleó un revestimiento de madera, pilotes mon- 
tantes de acero de sección en H, largueros de acero y puntales de tubo. 

Para diseñar excavaciones apuntaladas (es decir, seleccionar largueros, puntales, tables- 
tacas y vigas montantes), un ingeniero debe estimar la presión lateral de tierra a la que se 
someterán los cortes apuntalados. Los aspectos teóricos de la presión lateral de tierra sobre un 
corte apuntalado se analizaron en la sección 7.8. La fuerza activa total por longitud unitaria del 
muro (P,) se calculó utilizando le teoría general de cuñas. Sin embargo, ese análisis no propor- 
ciona las relaciones requeridas para estimar la variación de la presión lateral con la profundidad, 
que es una función de varios factores, como el tipo de suelo, la experiencia de la cuadrilla de 
construcción, el tipo de equipo de construcción utilizado, etcétera. Es por eso que se utilizan 
envolventes empíricas de presiones desarrolladas por observaciones de campo para el diseño de 
los cortes apuntalados. El procedimiento se analiza en la sección siguiente. 
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b) 


Figura 10.1 Tipos de cortes apuntalados: a) con vigas montantes; b) con tablestacas. 


Envolvente de presión para el diseno de cortes apuntalados 


Como se mencionó en la sección 10.1, la presión lateral de tierra en un corte apuntalado depende del 
tipo de suelo, del método de construcción y del tipo de equipo utilizado. La presión lateral de 
tierra cambia de un lugar a otro. Cada puntal también se debe diseñar para la carga máxima a 
que se someterá. Por lo tanto, los cortes apuntalados se deben disefiar utilizando diagramas 
de presión aparente que son envolventes de todos los diagramas de presión determinados a partir 
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imp 
a 
i 
1 Eh 


Figura 10.2 Corte apuntalado en la construcción del metro de Chicago, enero de 1940. (Cortesía de 
Ralph B. Peck.) 


de las cargas en los puntales en el campo. En la figura 10.4 se muestra el método para obtener el 
diagrama de presión aparente en una sección mediante cargas en los puntales. En esta figura, sean 
PP, Py, P,,... las cargas medidas en los puntales. Entonces la presión horizontal aparente se 
puede calcular como 


P, 
Q1, = d 
2 
+ — 
ola 3 
P, 
mr Ed. ud 
2 3 
— + — 
Je 2) 
P, 
a. d 
3 4 
— + — 
Je 3 
P, 
O4 = 
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Figura 10.3 Corte apuntalado en la construcción del metro de Washington, D.C., mayo de 1974. (Cortesía 
de Ralph B. Peck.) 


9, 


95 


05 


T, Figura 10.4 Procedimiento para calcular el 
diagrama de presión aparente a partir de cargas 
medidas en los puntales. 
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donde 


0,,0, 04, 0, = presiones aparentes 


s = espaciamiento centro a centro de los puntales 


Utilizando el procedimiento antes descrito para las cargas en los puntales observados en 
el corte del metro de Berlín, en el de Münich y de Nueva York, Peck (1969) proporcionó los 
diagramas de la envolvente de la presión lateral aparente para el disefio de cortes en arena. Esta 
envolvente se ilustra en la figura 10.5, en donde 


c, = 0.65yHK, (10.1) 


donde 


y = peso específico 
= altura del corte 
= coeficiente de presión activa de Rankine = tan*(45 — $'/2) 


Sm 


= ángulo de fricción efectivo de la arena 


Cortes en arcilla 


De manera similar, Peck (1969) también proporcionó los diagramas de las envolventes de presión 
lateral aparente para cortes en arcilla suave a media y en arcilla firme. La envolvente de 
presión para arcilla suave a media se muestra en la figura 10.6 y es aplicable para la condición 


H 
M od 
€ 


donde c = cohesión no drenada ($ = 0). 
La presión, c, es la mayor de 


4c 
sss - I] 
b (10.2) 


donde y — peso específico de la arcilla. 
La envolvente de presión para cortes en arcilla firme se muestra en la figura 10.7, en donde 


0, = 0.2yH a 0.4yH (con un promedio de 0.3yH) (10.3) 


es aplicable para la condición yH/c <= 4. 
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10.3 


Y 


Figura 10.5 Envolvente 
de presión aparente para 
cortes en arena de Peck 
(1969). 


Figura 10.6 Envolvente de 
presión aparente para cortes 
en arcilla suave a media de 
Peck (1969). 


SS 

os Hl O 
t 

0.5 H Oa 


+ 


x L- 


Figura 10.7 Envolvente de 
presión aparente para cortes 
en arcilla firme de Peck 
(1969). 


Al utilizar las envolventes antes descritas, hay que tener en cuenta los puntos siguientes: 


1. Se aplican a excavaciones con profundidades mayores que aproximadamente 6 m. 

2. Se basan en la suposición de que el nivel freático está debajo del fondo del corte. 

3. Se supone que la arena está drenada con presión de poro del agua nula. 

4. Se supone que la arcilla no está drenada y no se considera la presión de poro del agua. 


Envolvente de presión para cortes en suelo estratificado 


En ocasiones se encuentran estratos tanto de arena como de arcilla cuando se construye un corte 
apuntalado; Peck (1943) propuso que se debe determinar un valor equivalente de la cohesión 


($ = 0) de acuerdo con la fórmula (consulte la figura 10.8a). 


1 , 
Chrom = ag D HS tan ds oF (H = H,)n Qu) 


donde 


H = altura total del corte 

y, = peso específico de la arena 

H, = altura del estrato de arena 

= un coeficiente de presión lateral de tierra para el estrato de arena (= 1) 


RU 
| 


= ángulo de fricción efectivo de la arena 
q, = resistencia a la compresión simple de la arcilla 
n' — un coeficiente de falla progresiva (varía de 0.5 a 1; valor promedio de 0.75) 


(10.4) 


10.4 
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rà 


Figura 10.8 Suelos estratificados en cortes apuntalados. 
El peso específico promedio de los estratos se puede expresar como 


1 
Va = H YH, ar (H - A) Y] (10.5) 


donde y, — peso específico saturado del estrato de arcilla. 

Una vez que se determinan los valores promedio de la cohesión y del peso específico, se 
pueden utilizar las envolventes de presión para disefiar los cortes. 

De manera similar, cuando se encuentran varios estratos de arcilla en un corte (figura 
10.8b), la cohesión no drenada promedio resulta 


1 
Cpeom = pge + oH, +++: + cH,) (10.6) 
donde 
Cis Cy, .. .,C, = cohesión no drenada en los estratos, 1,2,...,n 
H, H,,..., H, = espesores de los estratos 1,2,...,n 


Ahora el peso específico promedio es 


1 
Ya — gu Hh + yH, + y Ha + +++ + y, H,) (10.7) 


Diseno de varios componentes de un corte apuntalado 


Puntales 


En el trabajo de construcción los puntales deben tener un espaciamiento vertical mínimo de 
aproximadamente 2.75 m o más. Los puntales son vigas horizontales sometidas a flexión. La 
capacidad de soporte de carga de las columnas depende de su relación de esbeltez, que se puede 
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reducir proporcionando soportes verticales y horizontales en puntos intermedios. Para cortes 
amplios, puede ser necesario empalmar los puntales. Para cortes apuntalados en suelos arcillosos, 
la profundidad del primer puntal debajo de la superficie del terreno sera menor que la profundidad 
de la grieta de tensión, z . De la ecuación (7.8), 


T; = yzK, = 2c K, 


donde K, — coeficiente de presión activa de Rankine. 
Para determinar la profundidad de la grieta de tensión, 


0,70 = yz K, — 2c'V K, 


Ze — 
V Kay 
Con $ = 0, K, = tan?(45 — $/2) = 1, por lo tanto, 


2c 
Ze = — 
Y 


Se puede emplear un procedimiento conservador simplificado para determinar las cargas en 
los puntales. Si bien este procedimiento variará, dependiendo de los ingenieros implicados en el 
proyecto, el siguiente es un resumen paso a paso de la metodología general (consulte la figura 10.9): 


Paso 1. Se traza la envolvente de presión para el corte apuntalado. (Consulte las figuras 10.5, 
10.6 y 10.7). Además, se muestran los niveles propuestos para los puntales. 
En la figura 10.9a se muestra una envolvente de presión para un suelo arenoso; 
sin embargo, también podría ser para una arcilla. Los niveles de los puntales se 
marcan A, B, C y D. Las tablestacas (o vigas montantes) se suponen articuladas 
en los niveles de los puntales, excepto en la parte superior y en la inferior. En la 
figura 10.9a, las articulaciones están al nivel de los puntales B y C. (Muchos dise- 
ñadores también suponen que las tablestacas o vigas montantes están articuladas 
en todos los niveles de los puntales, excepto en el de la parte superior). 

Paso 2. Se determinan las reacciones para las dos vigas simples en voladizo (parte supe- 
rior e inferior) y de todas las vigas simples intermedias. En la figura 10.9b, estas 
reacciones son A, B,, B,, C,, C, y D. 

Paso 3. Las cargas en los puntales en la figura se pueden calcular mediante las fórmulas 


P4 = A) 
Pg = (B, + Ba) (s) (10.8) 
Po = (C, + C) (s) 


Pp = (D) (s) 
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Articulaciones Spe Voladizo 
E simple 
Ly 
d, 
Sección `- 
ig H 
B, 
Viga 
B, simple 
| T d; 
s C 
EM " Voladizo 
C, simple 
dy 
Planta | <— 0, —>| 
D a 
ds 
ME 


a) b) 


Figura 10.9 Determinación de las cargas en los puntales: a) sección y planta del corte; b) método para 
determinar las cargas en los puntales. 


donde 


Py Py, Pe Pp = cargas que tomarán los puntales individuales en los niveles 
A, B, C y D, respectivamente 
A, B,, B4, Cj, C,, D = reacciones calculadas en el paso 2 (observe las unidades: 
fuerza/longitud unitaria del corte apuntalado) 
s — espaciamiento horizontal de los puntales (consulte la 
planta en la figura 10.92) 


Paso 4. Alconocer las cargas en los puntales en cada nivel y las condiciones del apun- 
talamiento intermedio, permite la selección de las secciones apropiadas de un 
manual de construcción en acero. 
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Tablestacas 


El disefio de tablestacas comprende los pasos siguientes: 


Paso 1. Para cada una de las secciones que se muestran en la figura 10.9b, determine el 
momento flexionante máximo. 

Paso 2. Se determina el valor máximo de los momentos flexionantes máximos (M, ..) 
obtenidos en el paso 1. Observe que las unidades de este momento serán, por 
ejemplo, kN-m/m de longitud del muro. 

Paso 3. Seobtiene el módulo de sección requerido de las tablestacas, que es 


M máx 
S = me (10.19) 


O perm 
donde c... = esfuerzo de flexión permisible del material de la tablestaca. 
Paso 4. Se elige una tablestaca que tenga un módulo de sección mayor que o igual al 
módulo de sección requerido de una tabla como la 9.1. 


Largueros 


Los largueros se pueden tratar como miembros horizontales continuos si se empalman de manera 
apropiada. En forma conservadora, también se pueden tratar como si estuvieran articulados en los 
puntales. Para la sección que se muestra en la figura 10.9a, los momentos máximos para los largueros 
(suponiendo que están articulados en los puntales) son, 


_ (AG?) 


Al nivel A, M, a 
Al nivel B, Minox = (B+ Bs 
Alnivel C, M, = (Cir Cas 
y 
Alnivel D, Mpa = I) 


donde A, B,, B,, C,, C, y D son las reacciones bajo los puntales por longitud unitaria del muro 
(consulte el paso 2 del disefio de puntales). 
Ahora se determina el módulo de sección de los largueros: 


En ocasiones los largueros se sujetan a las tablestacas en puntos que satisfacen los requerimientos 
de soporte lateral. 
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Ejemplo 10.1 
En la figura 10.10a se muestra la sección transversal de un corte apuntalado largo. 


Trace la envolvente de presión de tierra. 

Determine las cargas en los puntales en los niveles A, B y C. 

Determine el módulo de sección de la sección requerida de la tablestaca. 

. Determine un módulo de sección de diseño para los largueros en el nivel B. 


BoP 


(Nota: los puntales están colocados a 3 m centro a centro, en planta). Utilice 


yam = 170 X 10? KN/m? 


Solución 


Parte a 
Se tiene que y = 18 kN/m?, c = 35 kN/m? y H = 7 m. Por lo tanto, 


yH _ (18)(7) 
c 35 


= 3.6 <4 


Así pues, la envolvente de presión será como la de la figura 10.7. El trazo de la envolvente se 
muestra en la figura 10.10a con intensidad de presión máxima, ø „ igual a 0.3yH = 0.3(18) 
(7) = 37.8 kKN/m2. 


Parte b 


Para calcular las cargas en los puntales, examine la figura 10.10b. Al tomar el momento 
respecto a B,, se tiene XM, =0 y 


175 


AS = (5)ers aas (urs T um = ass ens (33) = 


A = 54.02 kN/m 


Además, > fuerzas verticales = 0. Por lo tanto, 


1(1.75) (37.8) + (37.8) (1.75) = A + B; 


o 
33.08 + 66.15 — A = B; 
Por lo tanto, 
B, = 45.2 kN/m 
Debido a la simetría, 
B, = 45.2 kN/m 


C = 54.02 kN/m 
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k 6m > 


a) Sección transversal 


k— 1.75 m—>e— 175m —>|  þk— 1.75 m > — 1.75 m—9 


37.8 kN/m? 


k 1 m >< 2.5m >| k 2.5m >< 1 m > 
A C 


Bi B, 


b) Determinación de la reacción 


x=1.196m 


45.2 kN 45.2 kN 


c) Diagrama de fuerzas cortantes 


Figura 10.10 Análisis de un corte apuntalado. 
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De aqui, las cargas en los puntales en los niveles indicados por los subindices son 


P, = 54.02 X espaciamiento horizontal, s = 54.02 X 3 = 162.06 kN 
Pj = (B, + B,)3 = (45.2 + 45.2)3 = 271.2 kN 


Po = 54.02 X 3 = 162.06 kN 


Parte c 

En el lado izquierdo de la figura 10.10b, para el momento máximo la fuerza cortante debe 
ser cero. La naturaleza de la variación de la fuerza cortante se muestra en la figura 10.10c. La 
ubicación del punto E se puede dar como 


reacción en B, 45.2 
x= = = 1.196m 
37.8 37.8 
Ademas, 
1 37.8 1 
Magnitud del momento en A = —(1) x 1 
2 175 3 
= 3.6 kN-m/metro de muro 
y 


1.196 
Magnitud del momento en E = (45.2 X 1.196) — (37.8 X 1.196) (=) 


= 54.06 — 27.03 = 27.03 kN-m/metro de muro 


Debido a que las cargas en las secciones izquierda y derecha de la figura 10.10b son 
iguales, las magnitudes de los momentos en F y C (consulte la figura 10.10c) serán las mismas 
que en E y A, respectivamente. De aquí, el momento máximo es 27.03 kN-m/metro de muro. 

Entonces el módulo de sección de las tablestacas es 


Mas 27.03 kN-m 
O perm 170 X 10? kN/m? 


S= = 15.9 x 10 ^m?/m del muro 


Parte d 
La reacción en el nivel B se calculó en la parte b. De aquí, 


T (Bi + Bas? (452 + 45.2)3? 


p= = 101.7 kN- 
max 8 8 m 


1017 1017 
Tram — (170 X 1000) 


= 0.598 x 10? m? E 


Módulo de sección, S = 
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Ejemplo 10.2 


Remítase al corte apuntalado que se muestra en la figura 10.11, para el cual y = 17 kN/mY, 
d' = 35° y c' = 0. Los puntales se encuentran ubicados a 4 m centro a centro en planta. Trace 
la envolvente de presión de tierra y determine las cargas en los puntales en los niveles A, B y C. 


Solución 


Para este caso, es aplicable la envolvente de presión de tierra que se muestra en la figura 10.5. 
De aquí, 


De la ecuación (10.1) 
Oa = 0.65 yH K, = (0.65) (17) (9) (0.271) = 26.95 kN/m? 


En la figura 10.12a se muestra la envolvente de presión. Consulte la figura 10.12b y calcule B,: 
D M B, =0 


(2695) (3) 
As 3 = 112.29 kN/m 


B, = (26.95) (5) — 112.29 = 2246 kN/m 


Ahora, consulte la figura 10.12c y calcule Bi 


S Ms, — 0 


Figura 10.11 
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2m 
A 

3m 
B 

3 O, = 0.65yHK, 

m — 26.95 kN/m? 

C 

lm 

a) 


b) c) Figura 10.12 Diagramas de carga. 


(26.95) 268 


C= 5 = 71.87 kN/m 


B, = (26.95) (4) — 71.87 = 35.93 kN/m 


Las cargas en los puntales son 


En A, (112.29)(espaciamiento) — (112.29)(4) — 449.16 kN 
En B, (B, + Bj5)(espaciamiento) = (22.46 + 35.93)(4) = 233.56 kN 
En C, (71.87)(espaciamiento) — (71.87)(4) — 287.48 kN L| 


| 10.5 | Estudios de casos de cortes apuntalados 


El procedimiento para determinar las cargas en los puntales y el disefio de tablestacas y largueros 
presentado en las secciones anteriores parece muy simple. Sin embargo, sólo es posible si se elige 
una envolvente de presión apropiada para el disefio, lo que es difícil. En esta sección se describen 
algunos estudios de casos de cortes apuntalados y se destacan las dificultades y el grado de crite- 
rio necesario para terminar de manera exitosa varios proyectos. 


A. Ampliación del metro de la Massachusetts Bay Transportation 
Authority (MBTA) 


Lambe (1970) proporcionó datos sobre el desempefio de tres excavaciones para la ampliación 
del metro de la MBTA en Boston (secciones de prueba A, B y D), que fueron instrumentadas 
todas. En la figura 10.13 se proporcionan los detalles de la sección de prueba B, donde el corte 
fue de 17.68 m, incluyendo las condiciones del subsuelo. El subsuelo consistió de grava, arena 
y arcilla (relleno) hasta una profundidad de aproximadamente 7.93 m, seguido de un limo 
ligeramente orgánico de color gris claro hasta una profundidad de 14.02 m. Un estrato de arena 
gruesa y grava con un poco de arcilla se presentó desde 14.02 m hasta 16.46 m debajo de 
la superficie del terreno. Debajo de 16.46 m se encontró roca. El espaciamiento horizontal de los 
puntales fue de 3.66 m centro a centro. 
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| 


11.28 m 


Relleno 


Limo 


| 
17.68 m | 

t 

i 

+ 
—— 


Figura 10.13 Diagrama esquemático de la sección de prueba B para la ampliación del metro, MTBA. 


Debido a que las envolventes de presión aparente disponibles (sección 10.2) son sólo para 
arena y arcilla, se pueden originar preguntas acerca de cómo tratar el relleno, el limo y la morena. 
En la figura 10.14 se muestran las envolventes de presión aparente propuestas por Peck (1969), 
considerando el suelo como arena y también como arcilla, para resolver el problema. Para los 
parámetros promedio del perfil de suelo, se utilizaron los valores siguientes de g, a fin de desa- 
rrollar las envolventes de presión en la figura 10.14. 


a) Suponiendo 
arena 


17.68 m 


L 


Ta = 146.23 kN/m? 


b) Suponiendo 
arcilla 


Figura 10.14 Envolventes de presión 
a) suponiendo arena; b) suponiendo arcilla. 
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Arena 


c, = 0.65yHK, (10.10) 


Para y = 17.92 kN/m?, H = 17.68 m y K, = 0.26, 
O, = (0.65) (17.92) (17.68) (0.26) = 53.52 kN/m? 


Arcilla 


oy = ya -(3)] (10.11) 


Para c = 42.65 kN/m’, 


(4) (42.65) 
(17.92) (17.68) 


T,= (17.92) (17.68) | | — 146.23 kN/m? 


En la tabla 10.1 se muestran las variaciones de las cargas en los puntales, con base en las 
envolventes de presión supuestas que se muestran en la figura 10.14. En la tabla 10.1 también se 
muestran las cargas en los puntales medidas en el campo y las cargas de disefio en los puntales. 
Esta comparación indica que: 


1. En la mayoría de los casos las cargas medidas en los puntales diferían en gran medida de las 
anticipadas. Este resultado se debe principalmente a las incertidumbres implicadas en la suposi- 
ción de los parámetros del suelo. 

2. Las cargas de disefio reales en los puntales fueron mucho mayores que las medidas. 


B. Construcción del National Plaza (mitad sur) en Chicago 


La construcción de la mitad sur del National Plaza en Chicago requirió un corte apuntalado de 
21.43 m de profundidad. Swatek y colaboradores (1972) reportaron la historia del caso para esta 
construcción. En la figura 10.15 se muestra un diagrama esquemático para el corte apuntalado y 
del perfil del subsuelo. Había seis niveles de puntales. En la tabla 10.2 se proporcionan las cargas 
reales máximas en los largueros y puntales. 


Tabla 10.1 Cargas en los puntales calculadas y medidas en la sección de prueba B. 


Carga calculada (kip) 


Nümero Envolvente Envolvente Carga 
de puntal basada basada medida en 
en arena en arcilla los puntales 
S-1 810 1023 313 
S-2 956 2580 956 
S-3 685 1868 1352 
S-4 480 1299 1023 


S-5 334 974 1219 
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4.36 m 
"| Muro de . 
_ |: | banqueta Relleno de arena 
|| existente $' = 30° 
A 0.305m y = 1729 kN/n? 
Arcilla firme 
B 0.915 m 
Arcilla limosa suave 
$=0 
C c — 19.17 kN/m? 
y = 19.97 kN/n? 
D Metro 
9.76 m 
E —=> Arcilla limosa media 
13.11m 679394 kN/m?, y = 20.44 kN/m? 
F —> Arcilla limosa dura 
14.94 m $ = 0, c = 95.83 kN/m?, y = 21.22 kKN/n? 
| Tablestaca Arcilla limosa muy dura 
17.07 m MZ 38 $-70 
ini c — 191.67 kN/m? 
| -18.90m jgsjg = 21-22 KN/m° 


Tepetate 


Figura 10.15 Diagrama esquemático del corte apuntalado del National Plaza de Chicago. 


Tabla 10.2 Cargas en los largueros y puntales del National Plaza. 


Nivel Elevación Carga medida 

de puntal (m) (kN/m) 
A +0.915 233.49 
B — 1.83 386.71 
C — 4.57 423.20 
D =747 423.20 
E — 10.37 423.20 
F — 13.57 448 


22 337.8 


En la figura 10.16 se presenta una envolvente de presión lateral de tierra basada en las car- 
gas máximas medidas en los largueros. Para comparar la predicción teórica con la observación 
real se requiere hacer un cálculo aproximado. Para hacer esto, se convierten los estratos de suelo 
arcilloso desde la elevación 40.305 m a — 17.07 m en un estrato equivalente en la tabla 10.3 uti- 
lizando la ecuación (10.6). 

Ahora, empleando la ecuación (10.4), se puede convertir el estrato de arena ubicado entre 
las elevaciones +4.36 m y 40.305 m y el estrato equivalente de arcilla de 17.375 m a un estrato 
equivalente de arcilla con un espesor de 21.43 m: 


1 
Cprom = 2H [y, K,H? tan h; + (H = H;)n'q,] 


= | HS (10729) (1) (4.055)? tan 30 + (17.375) (0.75) (2 X 51.24)] 


= 34.99 kN/m? 
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+4.36 m 


5.36 m 


|<—— 283.7 kN/m? 


16.07 m 
Envolvente de 


presión de Peck 


Envolvente de presión real 


Fondo del corte 


to 117.07 "|| 


Figura 10.16 Comparación de las envolventes de presión real y de Peck. 


Tabla 10.3 Conversión de estratos de suelo utilizando la ecuación (10.6). 


Elevación Espesor c equivalente 
(m) H (m) c (kN/m?) (kN/m?) 
+0.305 a — 9.67 9.975 19.17 Crem — 17375 [(9.975) (19.17) + (3.44) (33.54) 
+ (1.83) (95.83) + (2.13) (191.67)] 

—9.67 a — 13.11 3.44 33.54 = 5124 kN/m? 

— 13.11 a — 14.94 1.83 95.83 

— 14.94 a — 17.07 2.13 191.67 

217.375 


La ecuación (10.7) da 


1 
Y prom = HOM F y2.H, deese Ae YH.) 
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5135 (0729) (4.055) + (19.97) (10.065) + (20.44) (3.35) 
+ (2122) (1.83) + (21.22) (2.13)] 


= 19.77 kN/m? 


Para el estrato equivalente de arcilla de 21.43 m, 


Yim E (19.77) (21.43) 
Corom 34.99 


=12.1>4 
De aqui, la envolvente de presión aparente será del tipo que se muestra en la figura 10.6. De la 
ecuación (10.2) 


(4) (34.99) 
(19.77) (12.43) 


4 
T, = yn ( 23] = (19.77) (2143) 1 — 283.7 kN/m? 


Y prom 


La envolvente de presión se muestra en la figura 10.16. El área de este diagrama de 
presión es de 2933 kN/m. Así pues, la envolvente de presión de Peck da una presión lateral 
de tierra de aproximadamente 1.8 veces la observada en la realidad. Este resultado no es sor- 
prendente debido a que la envolvente de presión proporcionada por la figura 10.6 es una envol- 
vente desarrollada considerando varios cortes hechos a ubicaciones diferentes. En condiciones de 
campo reales, la experiencia pasada con el comportamiento de suelos similares puede ayudar a 
reducir en forma considerable el sobredimensionamiento. 


| 10.6 | Levantamiento del fondo de un corte en arcilla 


Los cortes apuntalados en arcilla pueden ser inestables como resultado del levantamiento del fon- 
do de la excavación. Terzaghi (1943) analizó el factor de seguridad de excavaciones apuntaladas 
grandes contra el levantamiento del fondo. La superficie de falla para ese caso en un suelo homo- 
géneo se muestra en la figura 10.17. En la figura se utilizan las notaciones siguientes: B — ancho 
del corte, H = profundidad del corte, T = espesor de la arcilla debajo de la base de la excavación 
y q = sobrecarga uniforme adyacente a la excavación. 


q 
EN TH 
TEE S e epe 
A Bs 
e 2 c 
AB — : | 
s y 
H S. $-0 
^H | c 
i 
: j) 
T 
Y 
Arco de Figura 10.17 Levantamiento en cortes 


un círculo  apuntalados en arcilla. 
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La capacidad de carga última en la base de una columna de suelo con un ancho B’ se puede 
dar como 


da = CN, (10.12) 
donde N, — 5.7 (para una cimentación perfectamente rugosa). 
La carga vertical por área unitaria a lo largo de fi es 
cH 
q—-yH *q— — (10.13) 
B 
De aquí, el factor de seguridad contra el levantamiento del fondo es 
ál cN. cN. 
FS = Fan _ g^ 
q C q c 
yH *q— — +2--— Il (10.14) 
B (> H 7) 


FS = (10.15) 


donde B’ = To B/V2 (lo que sea menor). 
En 2000, Chang sugirió una revisión de la ecuación (10.15) con los cambios siguientes: 


me 


. La resistencia cortante a lo largo de ij se puede considerar como un incremento en la resisten- 
cia en vez de una reducción en las cargas. 
2. En la figura 10.17, fg con un ancho P" en la base de la excavación se puede tratar como una 
zapata cargada negativamente. 
3. El valor del factor de capacidad de carga N, debe ser de 5.14 (no 5.7) para una zapata perfec- 
tamente lisa, debido a la superficie libre de restricciones en la base de la excavación. 


Con las modificaciones anteriores, la ecuación (10.15) toma la forma: 


0.2B" cH 
5.14c| 1 + uu 


FS = 10.16 
TET ( ) 


donde 


B' =T siT < B/V2 
B' = B/V2 si T > B/V2 
B" = V2B' 


Bjerrum y Eide (1956) compilaron una variedad de registros de casos para el levantamiento 
del fondo de cortes en arcilla. Chang (2000) utilizó estos registros para calcular el FS con la 
ecuación (10.16); sus averiguaciones se resumen en la tabla 10.4. En ésta se puede observar que 
las observaciones de campo reales concuerdan bien con los factores de seguridad calculados. 
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Tabla 10.4 Factores de seguridad calculados para registros de casos seleccionados compilados por Bjerrum y Eide (1956) 
y calculados por Chang (2000). 


FS 
B H y c q [ecuación 

Emplazamiento (m B/L (m)  H/B (kN/m?)  (kN/m?)  (kN/m?) (10.16)] Tipo de falla 
Estación de bombeo, 

Fornebu, Oslo 5.0 1.0 3.0 0.6 17.5 7.5 0 1.05 Falla total 
Almacén, 

Drammen 4.8 0 24 0.5 19.0 12 15 1.05 Falla total 
Tanque séptico, 

Drammen 5.5 0.69 3.5 0.64 18.0 10 10 0.92 Falla total 
Excavación, 

Grey Wedels 

Plass, Oslo 5.8 0.72 4.5 0.78 18.0 14 10 1.07 Falla total 
Estación de bombeo 

Jernbanetorget, 

Oslo 85 0.70 6.3 0.74 19.0 22 0 1.26 Falla parcial 
Almacén, Freia, 

Oslo 5.0 0 5.0 1.00 19.0 16 0 1.10 Falla parcial 
Metro, Chicago 16 O0 113 0.70 19.0 35 0 1.00 Casi la falla 


Para esta prueba se recomienda utilizar la ecuación (10.16). En la mayoría de los casos 
se recomienda un factor de seguridad de aproximadamente 1.5. 

En arcilla homogénea, si el FS resulta menor que 1.5, la tablestaca se hinca más profundo. 
(Consulte la figura 10.18). Es usual que la profundidad d se mantenga menor que o igual a B/2, 
caso en el cual la fuerza P por longitud unitaria de la tablestaca enterrada (aa' y bb') se puede 
expresar como (U.S. Department of the Navy, 1971) 


P = 0.7(yHB — 1.4cH — mcB) para d > 0.47B (10.17) 


k—— B ——>| 


Figura 10.18 Fuerza sobre la longitud enterrada 
de la tablestaca. 
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1.4cH 


P= vs (o - = nc) para d < 0.47B (10.18) 


Ejemplo 10.3 


En la figura 10.19 para un corte en arcilla B = 3 m, L = 20m, H = 5.5 m, T = 1.5m, y = 
17 kN/m*, c = 30 kN/m? y q = 0. Calcule el factor de seguridad contra el levantamiento. 
Utilice la ecuación (10.16). 


Solución 
De la ecuación (10.16), 


0.2 B" cH 
5.14c| 1 + dieere 
FS = g 
yH + q 
con 7T = 1.5 m, 
B 3 
wa = + Sein 
2) 2 
Por lo tanto, 
Jg == E 
vo 


De aquí, B' = T = 1.5 m y se deduce que 
puc RM som 


Arcilla 
55m y=17kN/m3 
c=30kN/m' 
$-0 
Y 
ry 
1.5m 
y Figura 10.19 Factor de seguridad contra 
Estrato duro el levantamiento para un corte apuntalado. 


(5.14) 0) 1 n OS O» 


FS = (17) (55) = 2.86 L| 
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Estabilidad del fondo de un corte en arena 


El fondo de un corte en arena es por lo general estable. Cuando se encuentra el nivel freático, el 
fondo del corte es estable siempre que el nivel del agua dentro de la excavación sea mayor que 
el nivel freático. En caso que se requiera desaguar (consulte la figura 10.20), el factor de seguridad 
contra la tubificación se debe revisar. [Tubificación es otro término para la falla por levantamien- 
to, segün se define en la sección 1.12; consulte la ecuación (1.45)]. La tubificación puede ocurrir 
cuando se crea un gradiente hidráulico alto por agua que fluye hacia la excavación. Para revisar 
el factor de seguridad, se trazan redes de flujo y se determina el gradiente máximo de salida 
li.néxisaliday! QUE ocurrirá en los puntos A y B. En la figura 10.21 se muestra una red de flujo, para 
la cual el gradiente máximo de salida es 


du 
j = M SE (10.19) 
Lmáx(salida) a Na i 


donde 


a = longitud del elemento de flujo en A (o B) 
N, = número de caídas (Nota: en la figura 10.21, N, = 8; consulte también la sección 1.11) 


El factor de seguridad contra la tubificación se puede expresar como 


ls 
FS = ——*— (10.20) 


Tmax (salida) 


donde ¡,, = gradiente hidráulico crítico. 


Figura 10.20 Estabilidad del fondo de un corte en arena. 
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Nivel freático Nivel freático 


Figura 10.21 Determinación del factor de seguridad contra la tubificación trazando una red de flujo. 


La relación para i, se dio en el capitulo 1 como 


G,—1 
mr ede 


La magnitud de i, varía entre 0.9 y 1.1 en la mayoría de los suelos, con un promedio de aproxi- 
madamente 1. Un factor de seguridad de aproximadamente 1.5 es deseable. 

El gradiente máximo de salida para excavaciones revestidas en arenas con L, = % tam- 
bién se puede evaluar de manera teórica (Harr, 1962). (Aquí sólo se presentan los resultados de 
estas deducciones matemáticas. Para más detalles, consulte el trabajo original). Para calcular 
el gradiente máximo de salida, se examinan las figuras 10.22 y 10.23 y se realizan los pasos 
siguientes: 


1. Se determina el módulo, m, de la figura 10.22, obteniendo 2L,/B (o B/L,) y 2L,/B. 

2. Con el módulo conocido y 2L,/B, examine la figura 10.23 y determine Lj idama 
Debido a que L, y h se conocerán, ių da(max) SE puede calcular. 

3. El factor de seguridad contra la tubificación se puede evaluar utilizando la ecuación (10.20). 


h. 


Marsland (1958) presentó los resultados de pruebas en modelos efectuadas para estudiar la 
influencia de la infiltración sobre la estabilidad de excavaciones revestidas en arena. Los resulta- 
dos los resumió el U.S. Department of the Navy (1971) en NAVFAC DM-7 y se dan en la figura 
10.24a, b y c. Observe que la figura 10.24b es para el caso de determinar la penetración de la ta- 
blestaca L, necesaria para el factor de seguridad requerido contra la tubificación cuando el estrato 
de arena se extiende a una gran profundidad bajo la excavación. En contraste, en la figura 10.24c 
se representa el caso en el que un estrato impermeable se encuentra a una profundidad limitada 
debajo del fondo de la excavación. 
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B 
04 
02 
04 "i 
, SUELE 
02 04 06 08 10 


Modulo, m 
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0.02 0.04 0.06 0.08 0.10 


Figura 10.22 Variación del módulo. (De Groundwater and 
Seepage, de M.E. Harr. Copyrigth 1962 de McGraw-Hill. 
Utilizada con permiso). 
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Figura 10.23 Variación del gradiente máximo de salida con el 
módulo. (De Groundwater and Seepage, de M.E. Harr. Copyrigth 
1962 de McGraw-Hill. Utilizada con permiso). 
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k— B —4 


X X X X X ty X 


Estrato impermeable 


a) 


Y Nivel freático 


— — Arena suelta | 
———Arena densa 
L3 = œ% 


Factor de seguridad 
contra el levanta- 
miento en arena 
+= : is 
e suelta o tubificación 
en arena densa 


% 0.5 1.0 1.5 2.0 
B/2h 
b) 
2.0 y á 
& Arena densa de 
53 profundidad limitada: 
Ñ L,# o 
13% Ec : 
Ae Ne 
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NJ. Factores de 


L 10 
h 


0.5 


seguridad 
contra la 
tubificación 


Figura 10.24 Influencia de la infiltración sobre 


la estabilidad de una excavación revestida 
(U.S. Department of the Navy, 1971). 
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Ejemplo 10.4 


En la figura 10.20, sea = 4.5 m, L, = 5m, L, = 4 m, B = 5 my L, = %. Determine el factor 
de seguridad contra la tubificación. Utilice las figuras 10.22 y 10.23. 


Solución 
Se tiene 
2L _ 265) _, 
B 5 
y 
B 
= = —— c 0 
25 2(4) 


De acuerdo con la figura 10.22b, para 2L,/B = 2 y B/2L, = 0.625, m ~ 0.033. De la figura 
10.23a, para m = 0.033 y 2L,/B = 2, Li sienna l = 0.54. De aqui, 


0.54(h 
eine) m i — 0.54(4.5)/4 — 0.608 
y 
the 1 
FS = = 1.645 " 


i máx (salida) 0.608 


EEDEHÁ Cedencia lateral de tablestacas y asentamiento 
del terreno 


En los cortes apuntalados se puede esperar determinado movimiento lateral de los muros de ta- 
blestacas. (Consulte la figura 10.25). La cantidad de cedencia lateral (6,,) depende de varios facto- 
res, de los cuales el más importante es el tiempo transcurrido entre la excavación y la colocación 
de largueros y puntales. Como se analizó antes, en varios casos las tablestacas (o vigas montantes, 
segün sea el caso) se hincan hasta determinada profundidad debajo del fondo de la excavación. La 
razón es para reducir la cedencia lateral de los muros durante las últimas etapas de la excavación. 
La cedencia lateral de los muros ocasionará que la superficie del terreno circundante al corte se 
asiente. Sin embargo, el grado de cedencia lateral depende principalmente del tipo de suelo de- 
bajo del fondo del corte. Si una arcilla debajo del corte se extiende hasta una gran profundidad y 
yH/c es menor que aproximadamente 6, la extensión de las tablestacas o vigas montantes debajo 
del fondo del corte ayudará de manera considerable a reducir la cedencia lateral de los muros. 
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x! 
Superficie original del terreno 


ôy 


(máx) 


Forma flexionada 
4 de la tablestaca 


Figura 10.25 Cedencia lateral de una tablestaca y asentamiento del terreno. 


Sin embargo, ante circunstancias similares, si yH/c es de aproximadamente 8, la extensión 
de las tablestacas en la arcilla debajo del corte no ayuda en gran medida. En esas circunstancias 
se puede esperar un grado alto de cedencia del muro que podría resultar en el colapso total de los 
sistemas de apuntalamiento. Si un estrato duro de suelo se encuentra debajo de un estrato de 
arcilla en el fondo del corte, las tablestacas se deben empotrar en el estrato más rígido. Esta 
acción reducirá en gran medida la cedencia lateral. 

La cedencia lateral de muros induce por lo general el asentamiento del terreno, 6,,, alrededor 
del corte apuntalado. Al asentamiento en general se le refiere como pérdida de terreno. Con base 
en varias observaciones de campo, Peck (1969) proporcionó curvas para predecir el asentamiento 
del terreno en varios tipos de suelo. (Consulte la figura 10.26). La magnitud de la pérdida de 
terreno varía mucho; sin embargo, la figura se puede utilizar como una guía general. 

Moormann (2004) analizó de manera aproximada 153 historias de casos que se referían 
principalmente a la excavación en arcilla suave (es decir, resistencia cortante no drenada, c « 75 
kN /m2). El siguiente es un resumen de su análisis relacionado con 6 x',ó ' (consulte 
la figura 10.25). 


H(máx) Y Z 


V(máx)? 


e Movimiento vertical máximo [PN 

/H =~ 0.1 a 10.1% con promedio de 1.07% (arcilla suave) 

/H ~ 0 a 0.996 con promedio de 0.18% (arcilla firme) 

/H ~ 0 a 2.4396 con promedio de 0.3396 (suelos no cohesivos) 


ô V(máx) 
ô V(máx) 
ô V(máx) 


e Ubicación de S venáxy es decir x’ (figura 10.25) 


Para 70% de todas las historias de casos consideradas, x’ < 0.5H. 
Sin embargo, en arcillas suaves, x’ puede ser hasta de 2H. 
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3 
A — Arena y arcilla suave y trabajo promedio 
B — Arcilla muy suave a suave. Limitada en 
profundidad debajo de la base de la excavación 
C — Arcilla muy suave a suave. 
2 Gran profundidad debajo de la excavación 


Distancia desde el muro apuntalado 


H 


Figura 10.26 Variación del asentamiento del terreno con la distancia. [De Peck, R.B. (1969). 
“Deep Excavation and Tunneling in Soft Ground”, Proceedings, Seventh International Conference 
on Soil Mechanics and Foundation Engineering, Mexico City, State-of-the-Art Volume, pp. 225-290. 
Con permiso de la ASCE]. 


e  Deflexión horizontal máxima de tablestacas, Ô mán 


Para 40% de la excavación en arcilla suave, 0.5% < Òl H x 1%. 


El valor promedio de ô al H es aproximadamente 0.87%. 


En arcillas firmes, el valor promedio de 6 /H es aproximadamente 0.25%. 


H(máx) 


En suelos no cohesivos, 6 /H es aproximadamente 0.27% del promedio. 


H(máx) 


+ [Laubicación de 6 es decir, z' (figura 10.25) 


H(máx)” 


Para una excavación profunda de suelos cohesivos suaves y firmes, z'/H es aproximada- 
mente 0.5 a 1.0. 


10.1 Consulte el corte apuntalado que se muestra en la figura P10.1. Datos: y = 16 kN/m?, 
$' = 38° y c' = 0. Los puntales se ubican a 3.5 m centro a centro en planta. Trace la 
envolvente de presión de tierra y determine las cargas en los puntales en los niveles A, B y C. 
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}<—— 4.5 m—>| 


Figura P10.1 


10.2 


10.3 


10.4 


10.5 


Para el corte apuntalado descrito en el problema 10.1, determine lo siguiente: 

a. El módulo de sección de la tablestaca. 

b. El módulo de sección de los largueros en el nivel B. 

Consulte la figura P10.3. Vuelva a resolver el problema 10.1 con y = 18 kN/m’, 

od’ = 40°, c' = 0 y el espaciamiento centro a centro de los puntales en planta = 4 m. 

Determine el módulo de sección de la tablestaca para el corte apuntalado descrito en el 

problema 10.3. Con: a... = 170 MN /m?. 

Consulte la figura 10.8a. Para el corte apuntalado, con H = 6 m; H —2.5m; 

y, = 16.5 kN/m?; ángulo de fricción de la arena, ġ' = 35°; H, = 3.5 m; 

r, = 17.5 kN/mY,; y resistencia a la compresión simple del estrato de arcilla, 

q, = 62 kN/m’. 

a. Estime la cohesión promedio ant y el peso especifico promedio (y 
elaboración de la envolvente de presión de tierra. 


) para la 


prom 


b. Trace la envolvente de presión de tierra. 


«3.5 m——>| 


Figura P10.3 
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10.6 Consulte la figura 10.8b, donde se muestra un corte apuntalado en arcilla. Datos: 
H =7.6m, H, = 1.52m,c, = 101.8 kN/m’, y, = 17.45 kN/m?, H, = 3.04 m, 
€; = 74.56 kN/m’, y, = 16.83 KN/m*, H} = 3.04 m, c, = 80.02 kN/m? y 
ys = 17.14 kN/m’. 
a. Determine la cohesión promedio (C ion) y el peso específico promedio b asl para 

el trazo de la envolvente de presión de tierra. 

b. Trace la envolvente de presión de tierra. 

10.7 Consulte la figura P10.7. Datos: y = 17.5 kN/m%, c = 30 kN/m? y espaciamiento 
centro a centro de los puntales en planta — 5 m. Trace la envolvente de presión de tierra 
y determine las cargas en los puntales en los niveles A, B y C. 

10.8 Determine el módulo de sección de la tablestaca para el corte apuntalado descrito en el 
problema 10.7. Utilice Pa 170 MN/n?. 

10.9 Vuelva a resolver el problema 10.7 suponiendo que c = 60 kN /m?, 

10.10 Determine el factor de seguridad contra el levantamiento del fondo para el corte apunta- 
lado descrito en el problema 10.7. Utilice la ecuación (10.16) y suponga que la longitud 
del corte, L = 18 m. 

10.11 Determine el factor de seguridad contra el levantamiento del fondo para el corte apunta- 
lado descrito en el problema 10.9. Utilice la ecuación (10.15). La longitud del corte es 
de 12.5 m. 
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Cimentaciones con pilotes 


WIEN Introducción 


Los pilotes son elementos estructurales que están hechos de acero, concreto o madera. Se utilizan 
para construir cimentaciones con pilotes, que son profundas y cuestan más que las cimentaciones 
superficiales. (Consulte los capítulos 3, 4 y 5). A pesar de su costo, el uso de pilotes con frecuen- 
cia es necesario para asegurar la seguridad estructural. En la lista siguiente se identifican algunas 
de las condiciones en las que se requieren cimentaciones con pilotes (Vesic, 1977): 


1. Cuando uno o más estratos de suelo son ligeramente compresibles y demasiado débiles para 
soportar la carga transmitida por la superestructura, los pilotes se utilizan para transmitir 
la carga al lecho de roca subyacente o a un estrato de suelo más fuerte, como se muestra 
en la figura 11.1a. Cuando no se encuentra un lecho de roca a una profundidad razonable 
debajo de la superficie del terreno, los pilotes se emplean para transmitir la carga estructural de 
manera gradual al suelo. La resistencia a la carga estructural aplicada se deriva principal- 
mente de la resistencia por fricción desarrollada en la interfaz suelo-pilote. (Consulte la 
figura 11.1b). 

2. Cuando se someten a fuerzas horizontales (consulte la figura 11.1c), las cimentaciones con 
pilotes resisten por flexión, mientras soportan la carga vertical transmitida por la superes- 
tructura. Este tipo de situación por lo general se encuentra en el disefio y construcción de 
estructuras de retención de tierra y de cimentaciones de estructuras altas que están expuestas 
a vientos fuertes o a fuerzas sísmicas. 

3. En muchos casos, los suelos expansivos y colapsables están presentes en el emplazamiento de 
una estructura propuesta. Estos suelos se pueden extender hasta una gran profundidad debajo 
de la superficie del terreno. Los suelos expansivos se hinchan y contraen conforme su con- 
tenido de humedad aumenta o disminuye, y la presión de expansión puede ser considerable. 
Si en esas circunstancias se utilizan cimentaciones superficiales, la estructura puede sufrir 
un daño notable. Sin embargo las cimentaciones con pilotes se pueden considerar como una 
alternativa cuando los pilotes se extienden más allá de la zona activa, que es donde ocurre la 
expansión y contracción. (Consulte la figura 11.1d). 

Los suelos como los loess son de naturaleza colapsable. Cuando su contenido de humedad 
aumenta, su estructura puede romperse. Una disminución repentina en la relación de va- 
cíos del suelo induce asentamientos grandes de las estructuras soportadas por cimentacio- 
nes superficiales. En esos casos, se pueden emplear cimentaciones con pilotes, en donde los 
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Figura 11.1 Condiciones que requieren el uso de cimentaciones con pilotes. 


pilotes se extienden hasta los estratos de suelo estable más allá de la zona donde cambiará la 
humedad. 

4. Las cimentaciones de algunas estructuras, como torres de transmisión, plataformas fuera de la 
costa y losas de sótanos debajo del nivel freático, están sometidas a fuerzas de levantamiento. 
Los pilotes en ocasiones se utilizan para estas cimentaciones con el fin de resistir la fuerza de 
levantamiento. (Consulte la figura 11.1e). 

5. Los estribos y las pilas de puentes suelen construirse sobre cimentaciones de pilotes para 
evitar la pérdida de capacidad de carga que una cimentación superficial podría sufrir debido a 
la erosión del suelo en la superficie del terreno. (Consulte la figura 11.1f). 


Aunque en el pasado se han conducido numerosas investigaciones, tanto teóricas como expe- 
rimentales, para predecir el comportamiento y la capacidad de soporte de carga de los pilotes en 
suelos granulares y cohesivos, los mecanismos aün no se comprenden por completo y quizá nunca 
lo sean. Así pues, el diseño y análisis de cimentaciones con pilotes se puede considerar un arte como 
resultado de las incertidumbres implicadas al lidiar con algunas de las condiciones del subsuelo. En 
este capítulo se analiza lo más reciente del tema. 


11.2 Tipos de pilotes y sus caracteristicas estructurales 537 


Tipos de pilotes y sus caracteristicas estructurales 


En el trabajo de construcción se utilizan diferentes tipos de pilotes, dependiendo del tipo de 
carga que soportarán, de las condiciones del subsuelo y de la ubicación del nivel freático. Los pilo- 
tes se pueden dividir en las categorías siguientes: a) de acero, b) de concreto, c) de madera 
y d) compuestos. 


Pilotes de acero 


Los pilotes de acero por lo general son a base de tubos o de perfiles H de acero laminado. Los 
pilotes de tubo se hincan en el terreno con sus extremos abiertos o cerrados. Las vigas de patín 
ancho y de perfil I también se pueden utilizar como pilotes. Sin embargo, los pilotes de perfil 
H suelen preferirse debido a que sus espesores del alma y del patín son iguales. (En las vigas 
de patín ancho y de perfil I, los espesores del alma son menores que los del patín). En la tabla 
11.1 se indican las dimensiones de algunos pilotes de acero de perfil H estándar empleados en 
Estados Unidos. En la tabla 11.2 se muestran algunas secciones de tubos de uso frecuente para 
fines de pilotaje. En muchos casos, los pilotes de tubo se rellenan con concreto después de su 
hincado. 
La capacidad estructural permisible para pilotes de acero es 


Qpem = Ad (11.1) 


donde 


A, = área de la sección transversal del acero 
f, = esfuerzo permisible del acero (~ 0.33-0.5 f.) 


Una vez que se fija la carga de disefio para un pilote, se debe determinar, con base en conside- 
raciones geométricas, si Q está dentro del intervalo permisible segün su definición con la 
ecuación 11.1. 

Cuando es necesario, los pilotes de acero se empalman por medio de soldadura, remaches 
o pernos. En la figura 11.2a se muestra un empalme común de un pilote H. En la figura 11.2b 
aparece un empalme común mediante la soldadura de un pilote. En la figura 11.2c se muestra un 
diagrama de un empalme de un pilote H mediante remaches o pernos. 

Cuando se esperan condiciones de hincado difíciles, como a través de arena densa, esquis- 
tos o roca suave, los pilotes de acero se pueden adaptar con puntas o zapatas de hincado. En las 
figuras 11.2d y 11.2e se muestran los diagramas de dos tipos de zapatas utilizadas en pilotes 
de tubo. 

Los pilotes de acero pueden estar expuestos a la corrosión. Por ejemplo, los suelos panta- 
nosos, las turbas y otros suelos orgánicos son corrosivos. Los suelos que tienen un pH mayor que 
7 no son tan corrosivos. Para compensar el efecto de la corrosión, por lo general se recomienda 
considerar un espesor adicional de acero (sobre el área de la sección transversal real de diseño). 
En muchas circunstancias los recubrimientos epóxicos, aplicados en la fábrica, sobre los pilotes 
funcionan satisfactoriamente contra la corrosión. Estos recubrimientos no se dafian con facilidad 
por el hincado del pilote. El encapsulado con concreto de los pilotes de acero en la mayoría de las 
zonas corrosivas también los protege contra la corrosión. 

Los siguientes son algunos datos generales de los pilotes de acero: 


(diseño) 


* Longitud usual: 15 a 60 m 
e Carga usual: 300 a 1200 kN 
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e Ventajas: 
a. Fácil manejo con respecto al corte y a la extensión a la longitud deseada. 
b. Pueden soportar esfuerzos de hincado altos. 
c. Pueden penetrar estratos duros como grava densa y roca suave. 
d. Alta capacidad de soporte de carga. 
e Desventajas 
a. Relativamente costosos. 
b. Alto nivel de ruido durante su hincado. 
c. Expuestos a la corrosión. 
d. Los pilotes H se pueden dañar o flexionar de la vertical durante su hincado a través de 
estratos duros o al pasar por obstrucciones mayores. 


Tabla 11.1 Perfiles comunes de pilotes H utilizados en Estados Unidos. 


Momento 
A de inercia 
Designación, Area de Espesor del Ancho del patín (m* x 1075) 
tamaño (mm) x Profundidad sección patín y del alma w d, (mm) A E 
peso (kg/m) d, (mm) (m? x 107) (mm) bx ly 
HP 200 x 53 204 6.84 11.3 207 49.4 16.8 
HP 250 x 85 254 10.8 14.4 260 123 42 
x 62 246 8.0 10.6 256 87.5 24 
HP 310 x 125 312 15.9 LES 312 271 89 
x 110 308 14.1 15.49 310 237 775 
x 93 303 11.9 13.1 308 197 63.7 
x 79 299 10.0 11.05 306 164 62.9 
HP 330 x 149 334 19.0 19.45 335 370 123 
x 129 329 16.5 16.9 333 314 104 
x 109 324 13.9 14.5 330 263 86 
X 89 319 11.3 11.7 328 210 69 
HP 360 x 174 361 22.2 20.45 378 508 184 
x 152 356 19.4 17.91 376 437 158 
x 132 351 16.8 15.62 373 374 136 


x 108 346 13.8 12.82 371 303 109 
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Tabla 11.2 Perfiles seleccionados de pilotes 


de tubo. 

Diametro Espesor Area 
exterior de pared de acero 
(mm) (mm) (cm?) 
219 3.17 21.5 

4.78 32.1 
5.56 37.3 
7.92 52.7 
254 4.78 37.5 
5.56 43.6 
6.35 49.4 
305 4.78 44.9 
5.56 52.3 
6.35 59.7 
406 4.78 60.3 
5.56 70.1 
6.35 79.8 
457 5.56 80 
6.35 90 
7.92 112 
508 5.56 88 
6.35 100 
7.92 125 
610 6.35 121 
7.92 150 
9.53 179 


12.70 238 
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Figura 11.2 Pilotes de acero: a) empalme de un pilote H con soldadura; b) empalme de un pilote con 
soldadura; c) empalme de un pilote H con remaches y pernos; d) punta de hincado plana de un pilote de 
tubo; e) punta de hincado cónica de un pilote de tubo. 


Pilotes de concreto 


Los pilotes de concreto se pueden dividir en dos categorías básicas: a) precolados y b) colados in 

situ. Los pilotes precolados se pueden preparar empleando un refuerzo ordinario y pueden tener una 

sección transversal cuadrada u octagonal. (Consulte la figura 11.3). El refuerzo se proporciona con 

el fin de habilitar al pilote para resistir el momento flexionante desarrollado durante su levantamiento 

y transporte, la carga vertical y el momento flexionante causado por una carga lateral. Los pilotes 

se cuelan a la longitud deseada y se curan antes de transportarlos a los emplazamientos de trabajo. 
Los siguientes son algunos datos generales de los pilotes de concreto: 


* Longitud usual: 10 a 15 m 
e Carga usual: 300 a 3000 kN 
* Ventajas 
a. Se pueden someter a un hincado pesado. 
b. Resistentes a la corrosión. 
c. Es fácil combinarlos con una superestructura de concreto. 
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Figura 11.3 Pilotes precolados con refuerzo 
ordinario. 


e Desventajas: 
a. Difícil de lograr su corte deseado. 
b. Difíciles de transportar. 


Los pilotes precolados también se pueden presforzar mediante cables de presfuerzo de 
acero de alta resistencia. La resistencia última de estos cables es de casi 1800 MN/m?. Durante el 
colado de los pilotes, primero los cables se pretensan entre 900 a 1300 MN/m? y luego se vierte 
el concreto alrededor de ellos. Después del curado, los cables se recortan produciéndose así una 
fuerza de compresión en la sección del pilote. En la tabla 11.3 se da información adicional sobre 
pilotes de concreto presforzado con secciones transversales cuadradas y octagonales. 

Algunos datos generales de los pilotes de concreto presforzado son: 


* Longitud usual: 10a 45 m 
* Longitud máxima: 60 m 
e Carga máxima: 7500 a 8500 kN 


Las ventajas y desventajas son las mismas que para los pilotes precolados. 

Los pilotes colados in situ o colados en el lugar se construyen haciendo un barreno en el 
terreno y luego colándolo con concreto. En la actualidad en la construcción se utilizan varios tipos 
de pilotes de concreto colados en el lugar y la mayoría de ellos fueron patentados por sus fabri- 
cantes. Estos pilotes se pueden dividir en dos categorías generales: a) ademados b) no ademados. 
Los dos tipos pueden tener un pedestal en el fondo. 

Los pilotes ademados se hacen hincando un tubo (ademe) de acero en el terreno con ayuda 
de un mandril colocado dentro del tubo. Cuando el pilote llega a la profundidad adecuada se retira 
el mandril y el tubo se Ilena con concreto. En las figuras 11.4a, 11.4b, 11.4c y 11.4d se muestran 
algunos ejemplos de pilotes ademados sin pedestal. En la figura 11.4e se muestra un pilote 
ademado con pedestal. El pedestal es un bulbo de concreto expandido que se forma dejando 
caer un martillo sobre el concreto fresco. 

Algunos datos generales de pilotes ademados colados en el lugar son los siguientes: 


* Longitud usual: 5a 15 m 

* Longitud máxima: 30 a 40m 

e Carga usual: 200 a 500 kN 

e Carga máxima aproximada: 800 kN 
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Tabla 11.3 Pilotes de concreto presforzado comunes. 


Capacidad 
de carga de 
disefio (kN) 
A Fuerza de Resistencia 
Area de Número de torones prestorzado Module del concreto 
Forma la sección efectiva de sección (MN/m?) 
del D transversal Perímetro Diámetro Diámetro Mínima (kN)  (m3x 193) — ——————— — 
pilote? (mm) (cm?) (mm) 12.7 mm 11.1 mm 34.5 41.4 
S 254 645 1016 4 4 312 2.737 556 778 
O 254 536 838 4 4 258 1.786 462 555 
S 305 929 1219 5 6 449 4.719 801 962 
O 305 768 1016 4 5 369 3.097 662 795 
S 356 1265 1422 6 8 610 7.489 1091 1310 
O 356 1045 1168 5 7 503 4.916 901 1082 
S 406 1652 1626 8 11 796 11.192 1425 1710 
O 406 1368 1346 7 9 658 7.341 1180 1416 
S 457 2090 1829 10 13 1010 15.928 1803 2163 
O 457 1729 1524 8 11 836 10.455 1491 1790 
S 508 2581 2032 12 16 1245 21.844 2226 2672 
O 508 2 136 1677 10 14 1032 14.355 1842 2239 
S 559 3123 2235 15 20 1508 29.087 2694 3232 
O 559 2587 1854 12 16 1250 19.107 2231 2678 
S 610 3658 2438 18 23 1793 37.756 3155 3786 
O 610 3078 2032 15 19 1486 34.794 2655 3186 
“S = sección cuadrada; O = sección ortogonal 
Torón Estribo 
presforzado 
" Estribo Torón " 
presforzado 
e Ventajas: 
a. Relativamente baratos. 
b. Permiten su inspección antes de verter el concreto. 
c. Fácil de extender. 
e Desventajas: 
a. Difíciles de empalmar después de fraguar. 
b. Los tubos delgados se pueden dañar durante el hincado. 
e Carga permisible: 
Q perm = As, + Af, (11.2) 


donde 


= área de la sección transversal del acero 
— área de la sección transversal del concreto 
esfuerzo permisible del acero 


Sa a A 
ll 


= esfuerzo permisible del concreto 


Pilote Raymond 
ahusado en etapas 


Ademe corrugado, 
delgado, cilíndrico 


Longitud maxima 
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Figura 11.4 Pilotes de concreto colados en el lugar. 


Pilote Franki ademado 
con pedestal 

Ademe de tubo 

de acero recto 


Longitud máxima usual: 
30a40m 


Pilote Franki sin ademe 
con pedestal 


Longitud máxima usual: 
30a40m 
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En las figuras 11.4f y 11.4g se muestran dos tipos de pilotes sin ademe, uno con un pedestal 
y otro sin pedestal. Los pilotes sin ademe se hacen primero hincando el ademe hasta la profundi- 
dad deseada y luego llenándolo con concreto fresco. Luego el ademe se saca gradualmente. 

Los siguientes son algunos datos generales acerca de los pilotes de concreto colados en el 
lugar sin ademe: 


* Longitud usual: 5a 15 m 
e Longitud máxima: 30 a 40 m 
e Carga usual: 300 a 500 kN 
e Carga máxima aproximada: 700 kN 
e Ventajas: 
a. Económicos inicialmente. 
b. Se pueden terminar en cualquier elevación. 
e Desventajas: 
a. Se pueden crear vacíos si el concreto se vierte rápidamente. 
b. Difíciles de empalmar después de fraguar. 
c. En suelos suaves, los lados del agujero se pueden derrumbar, disminuyendo la sección el 
concreto . 
e Carga permisible: 


Q perm = Arse (11.3) 
donde 
A, = área de la sección del concreto 
Í. f = esfuerzo permisible del concreto 


Pilotes de madera 


Los pilotes de madera son troncos de árboles a los que se les recortaron cuidadosamente las 
ramas y la corteza. La longitud máxima de la mayoría de los pilotes de madera es de 10 a 20 m. 
Para calificar para su uso como pilote, la madera debe ser recta, resistente y sin defectos. El Ma- 
nual of Practice, Núm. 17 (1959) de la American Society of Civil Engineers, dividió los pilotes 
de madera en tres clases: 


1. Pilotes clase A que soportan cargas pesadas. El diámetro mínimo del fuste debe ser de 356 mm. 

2. Pilotes clase B que se utilizan para soportar cargas medias. El diámetro mínimo del fuste debe 
ser de 305 a 330 mm. 

3. Pilotes clase C que se utilizan en trabajos provisionales de construcción. Se pueden emplear 
permanentemente para estructuras cuando todo el pilote se encuentra debajo del nivel freáti- 
co. El diámetro mínimo del fuste deber ser de 305 mm. 


En cualquier caso, la punta de un pilote no debe tener un diámetro menor que 150 mm. 

Los pilotes de madera no pueden soportar esfuerzos altos de hincado; por lo tanto, la capacidad 
del pilote por lo general está limitada. Se pueden utilizar zapatas de acero para evitar dañar la 
punta del pilote (fondo). Las partes superiores de los pilotes de madera también se pueden dañar 
durante la operación de hincado. Al aplastamiento de las fibras de madera ocasionado por el im- 
pacto del martinete se le refiere como astillado. Para evitar dañar la parte superior de un pilote, se 
puede utilizar una banda o un capuchón metálico. 

El empalme de los pilotes de madera se debe evitar, en particular cuando se espera que so- 
porten una carga de tensión o una carga lateral. Sin embargo, si es necesario su empalme, se puede 
hacer empleando manguitos de tubo (consulte la figura 11.5a) o soleras metálicas y pernos (consulte 
la figura 11.5b). La longitud del manguito debe ser al menos de cinco veces el diámetro del pilote. 
Los extremos a tope se deben cortar a escuadra tal que se mantenga un contacto completo. Las partes 
empalmadas se deben recortar de modo cuidadoso de manera que se ajusten estrechamente dentro de 
los manguitos. En el caso de soleras metálicas y pernos, los extremos a tope también se deben cortar 
a escuadra. Los lados de la parte empalmada se deben recortar planos antes de colocar las soleras 
para que asiente bien. 
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Figura 11.5 Empalme 
de pilotes de madera: 

a) con manguitos 
tubulares; b) con soleras 
metálicas y pernos. 


Los pilotes de madera pueden permanecer indefinidamente sin dafiarse si están rodeados 
por suelo saturado. Sin embargo, en un entorno marino, los pilotes de madera están expuestos al 
ataque de varios organismos y se pueden dañar en gran medida en algunos meses. Cuando se 
ubican arriba del nivel freático, los pilotes están expuestos al ataque de los insectos. La vida útil 
de los pilotes se puede incrementar tratándolos con preservativos como la creosota. 

La capacidad de soporte de carga permisible de los pilotes de madera es 


Orem Agi, (11.4) 
donde 


A, — área promedio de la sección transversal del pilote 
f= esfuerzo permisible de la madera 


Los esfuerzos permisibles siguientes son para pilotes de madera redondos tratados a presión 
hechos con abeto Pacific Coast Douglas y pino Southern utilizados en estructuras hidráulicas 
(ASCE, 1993): 


Abeto Pacific Coast Douglas 

e Compresión paralela a la veta: 6.04 MN/m? 

* Flexión: 11.7 MN/m? 

*  Cortante horizontal: 0.66 MN/m? 

e Compresión perpendicular a la veta: 1.31 MN/m? 


Pino Southern 


e Compresión paralela a la veta: 5.7 MN/m? 
e Flexión: 11.4 MN/m? 
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e  Cortante horizontal: 0.62 MN/m? 
e Compresión perpendicular a la veta: 1.41 MN/m? 


La longitud usual de los pilotes de madera es de 5 a 15 m. La longitud máxima es de aproxi- 
madamente 30 a 40 m (100 a 130 pies). La carga usual soportada por los pilotes de madera es de 
300 a 500 kN. 


Pilotes compuestos 


Las partes superior e inferior de los pilotes compuestos están hechas de materiales diferentes. Por 
ejemplo, los pilotes compuestos se pueden hacer de acero y concreto o de madera y concreto. Los 
pilotes de acero y concreto consisten de una parte inferior de acero y una parte superior de con- 
creto colado en el lugar. Este tipo de pilote se utiliza cuando la longitud del pilote requerida para 
un soporte adecuado excede la capacidad de un pilote simple de concreto colado en el lugar. Los 
pilotes de madera y concreto suelen consistir de una parte inferior del pilote de madera debajo 
del nivel freático permanente y una parte superior de concreto. En cualquier caso, la formación 
de juntas apropiadas entre dos materiales disimilares es difícil, y por esa razón, los pilotes com- 
puestos no se utilizan ampliamente. 


Estimación de la longitud del pilote 


La selección del tipo de pilote que se utilizará y la estimación de su longitud necesaria son tareas 
muy difíciles que requieren buen juicio. Además de la clasificación dada en la sección 11.2, los 
pilotes se pueden dividir en tres categorías principales, dependiendo de su longitud y de los meca- 
nismos de transferencia de carga al suelo: a) pilotes de carga de punta, b) pilotes de fricción 
y C) pilotes de compactación. 


Pilotes de carga de punta 


Si los registros de perforación del suelo establecen la presencia de lecho de roca o de un material 
rocoso en un emplazamiento dentro de una profundidad razonable, los pilotes se pueden prolon- 
gar hasta la superficie de la roca. (Consulte la figura 11.6a). En este caso, la capacidad ultima de 
los pilotes depende completamente de la capacidad de soporte de carga del material subyacente; 
entonces son denominados pilotes de carga de punta. En la mayoría de estos casos, la longitud 
necesaria del pilote se puede establecer muy fácil. 

Si en vez de un lecho de roca, se encuentra un estrato muy compacto y duro a una profundi- 
dad razonable, los pilotes se pueden prolongar algunos metros dentro del estrato duro. (Consulte 
la figura 11.6b.) Los pilotes con pedestales se pueden construir sobre el lecho del estrato duro y la 
carga ültima del pilote se puede expresar como 


Qu cU, TD. (11.5) 
donde 


Q, = carga soportada en la punta del pilote 
Q, = carga soportada por la fricción superficial desarrollada en los lados del pilote (causada por 
la resistencia cortante entre el suelo y el pilote) 


Si Q, es muy pequeña, 
Q, ^ 0, (11.6) 


En este caso, la longitud requerida del pilote se puede estimar con precisión si se dispone de re- 
gistros apropiados de la exploración del subsuelo. 
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Figura 11.6 a) y b) Pilotes de carga de punta; c) pilotes de fricción. 


Pilotes de fricción 


Cuando no se encuentra un estrato de roca o de un material rocoso a una profundidad razonable en 
un emplazamiento, los pilotes de carga de punta resultan muy largos y antieconómicos. En este tipo 
de subsuelo, los pilotes se hincan a través del material más suave hasta las profundidades especifi- 
cadas. (Consulte la figura 11.6c.) La carga última de los pilotes se puede expresar por la ecuación 
(11.5). Sin embargo, si el valor de Q, es relativamente pequeño, entonces 


Q, ~ Qs (11.7) 


Estos pilotes se denominan pilotes de fricción, debido a que la mayoría de su resistencia se deriva 
de la fricción superficial. Sin embargo, el término pilote de fricción, aunque se utiliza con fre- 
cuencia en la bibliografía técnica, es un término inapropiado: en suelos arcillosos, la resistencia a 
la carga aplicada también se ocasiona por adhesión. 

La longitud de los pilotes de fricción depende de la resistencia cortante del suelo, de la 
carga aplicada y del tamaño del pilote. Para determinar la longitud necesaria de estos pilotes, un 
ingeniero necesita comprender muy bien la interacción suelo-pilote, tener buen juicio y expe- 
riencia. Los procedimientos teóricos para calcular la capacidad de soporte de carga de pilotes se 
presentan más adelante en este capítulo. 


Pilotes de compactación 


En ciertas circunstancias, los pilotes se hincan en suelos granulares para lograr una compactación 
adecuada del suelo cerca de la superficie del terreno. Estos pilotes se denominan pilotes de com- 
pactación. La longitud de los pilotes de compactación depende de factores como a) la densidad 
relativa del suelo antes de la compactación, b) la densidad relativa deseada del suelo después de 
la compactación y c) la profundidad de compactación requerida. Estos pilotes por lo general son 
cortos; sin embargo, se necesitan realizar algunas pruebas de campo para determinar una longitud 
razonable. 
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Instalacion de pilotes 


La mayoría de los pilotes se hincan en el terreno mediante martinetes o impulsores vibratorios. En 
circunstancias especiales, los pilotes también se pueden insertar por chorro de agua a alta presión o 
barrenado parcial. Entre los tipos de martinetes utilizados para el hincado de pilotes se inclu- 
yen a) el martinete de caída libre, b) el martinete de aire o vapor de acción simple, c) el martinete 
de aire o vapor de doble acción y diferencial y d) el martinete diesel. En la operación de hincado, se 
coloca un casquete en la parte superior del pilote. Se puede utilizar un amortiguador entre el pilote 
y el casquete. El amortiguador tiene el efecto de reducir la fuerza de impacto y difundirla sobre un 
tiempo más prolongado; sin embargo, el uso del amortiguador es opcional. El amortiguador para 
martinete se coloca sobre el casquete del pilote y el martinete cae sobre el amortiguador. 

En la figura 11.7 se ilustran varios martinetes. Un martinete de caída libre (consulte la fi- 
gura 11.7a) se eleva con un malacate y se deja caer desde una cierta altura H. Es el tipo más viejo 
de martinete utilizado para el hincado de pilotes. La desventaja principal del martinete de caída 
libre es su baja frecuencia de golpes. El principio del martinete de aire o vapor de acción simple 
se muestra en la figura 11.7b. La parte percusiva, o ariete, se eleva por presión de aire o vapor y luego 
cae por gravedad. En la figura 11.7c se muestra la operación del martinete de aire o vapor 
de doble acción y diferencial. Se utiliza aire o vapor para elevar el ariete y empujarlo hacia abajo, 
incrementando así la velocidad de impacto del ariete. El martinete diesel (figura 11.7d) consiste 
esencialmente de un ariete, de un yunque inferior del martinete y de un sistema de inyección 
de combustible. Primero el ariete se eleva y se inyecta combustible cerca del yunque. Luego se libera 
el ariete. Cuando el ariete cae, comprime la mezcla aire-combustible, que se enciende. Esta acción 
empuja el pilote hacia abajo y levanta el ariete. Los martinetes diesel funcionan bien ante con- 
diciones de hincado difíciles. En suelos suaves, el movimiento hacia abajo del pilote es bastante 
grande y el movimiento hacia arriba del ariete es pequeño. Este diferencial puede no ser suficiente 
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Figura 11.7 Equipo de hincado de pilotes: a) martinete de caída libre; b) martinete de aire o vapor de 
acción simple. 
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Figura 11.7 (continuación) Equipo de hincado de pilotes: c) martinete de aire o vapor de doble acción 
y diferencial; d) martinete diesel; e) impulsor de pilotes vibratorio; f) fotografía de un impulsor de pilotes 
vibratorio. (Cortesía de Michael W. O'Neill, University of Houston, 
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Tabla 11.4 Ejemplos de martinetes para hincado de pilotes disponibles comercialmente. 


Fabricante Modelo Energia nominal Peso del 
del martinetet num. Tipo de martinete kN-m Golpes/min ariete kN 

V 400C Acción simple 159.3 100 177.9 

M S-20 81.3 60 89.0 

M S-8 35.3 53 35.6 

M S-5 22.0 60 22.2 

R 5/0 77.1 44 77.8 

R 2/0 44.1 50 44.5 

V 200C Doble acción 68.1 98 89.0 

V 140C o 48.8 103 62.3 

V 80C diferencial 33.1 111 35.6 

V 65C 26.0 117 28.9 

R 150C 66.1 95-105 66.7 

V 4N100 Diesel 58.8 50-60 23.5 

V IN100 33.4 50-60 13.3 

M DE40 43.4 48 17.8 

M DE30 30.4 48 12.5 


tV—vVulcan Iron Works, Florida 
M—MckKiernan-Terry, New Jersey 
R—Raymond International, Inc., Texas 


para encender la mezcla aire-combustible, por lo que el ariete se tiene que levantar manualmente. 
En la tabla 11.4 se proporcionan algunos ejemplos de martinetes para el hincado de pilotes dis- 
ponibles comercialmente. 

Los principios de operación de un impulsor de pilotes vibratorio se muestran en la figura 11.7e. 
Este impulsor consiste esencialmente en dos pesos contrarrotatorios. Los componentes horizontales 
de la fuerza centrífuga generada como resultado de las masas rotatorias se cancelan entre sí. Como 
resultado, se produce una fuerza vertical dinámica sinusoidal sobre el pilote que ayuda a hincarlo. 

La figura 11.7f es una fotografía de un impulsor de pilotes vibratorio. En la figura 11.8 se 
muestra una operación de hincado de pilotes en el campo. 

La perforación por chorro de agua a alta presión es una técnica que en ocasiones se utiliza 
para el hincado de pilotes cuando se necesita que el pilote penetre un estrato delgado de suelo 
duro (como de arena y grava) subyacente a un estrato de suelo más suave. En esta técnica, se 
descarga agua por la punta del pilote mediante un tubo de 50 a 75 mm de diámetro para erosionar 
y aflojar la arena y la grava. 

A los pilotes hincados a un ángulo respecto a la vertical, comúnmente de 14 a 20°, se les 
refiere como pilotes inclinados. Los pilotes inclinados se utilizan en grupos cuando se requiere 
de una capacidad de soporte de carga mayor. Los pilotes también se pueden hincar mediante un 
barrenado parcial, con barrenas de potencia (consulte el capítulo 2) empleadas para preexcavar 
parcialmente los agujeros. Luego los pilotes se pueden insertar en los agujeros e hincarlos hasta 
la profundidad deseada. 

Los pilotes se pueden dividir en dos categorías con base en la naturaleza de su colocación: 
pilotes con desplazamiento y pilotes sin desplazamiento. Los pilotes hincados son pilotes con 
desplazamiento, debido a que mueven lateralmente parte del suelo; de aquí que existe una tenden- 
cia para la densificación del suelo que los rodea. Los pilotes de concreto y los pilotes de tubo de 
extremo cerrado son pilotes de alto desplazamiento. Sin embargo, los pilotes H de acero despla- 
zan menos suelo lateralmente durante su hincado, por lo que son pilotes de bajo desplazamiento. 
En contraste, los pilotes perforados son pilotes sin desplazamiento ya que su colocación ocasiona 
muy poco cambio en el estado de esfuerzo en el suelo. 
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Figura 11.8 Operación de hincado de pilotes en el campo. (Cortesía de E.C. Shin, 
University of Incheon, Corea.) 


Mecanismo de transferencia de carga 


El mecanismo de transferencia de carga de un pilote al suelo es complicado. Para comprenderlo, 
considere un pilote de longitud L, como se muestra en la figura 11.9a. La carga sobre el pilote 


aumenta gradualmente de cero a QO. =) en la superficie del terreno. Parte de esta carga resistirá 
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Figura 11.9 Mecanismo de transferencia de carga de pilotes. 


la fricción lateral desarrollada a lo largo del fuste, Q, y parte por la punta del pilote, Q,. Ahora, 
¿cómo se relacionan Q, y Q, con la carga total? Si se toman mediciones para obtener la carga, 
O. soportada por el fuste, a cualquier profundidad z, la naturaleza de la variación será como la 
que se muestra en la curva 1 de la figura 11.9b. La resistencia por fricción por área unitaria a 
cualquier profundidad z se puede determinar como 


AQ 


fo = (5) (Az) 


(11.8) 
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donde p = perímetro de la sección transversal del pilote. En la figura 11.9c se muestra la varia- 
ción de f, con la profundidad. 

Si la carga Q en la superficie del terreno se aumenta de manera gradual, la resistencia por 
fricción máxima a lo largo del fuste se movilizará por completo cuando el desplazamiento relativo 
entre el suelo y el pilote sea de aproximadamente 5 a 10 mm, con independencia del tamafio y de la 
longitud L del pilote. Sin embargo, la resistencia máxima de punta Q, = Q no se movilizará hasta que 
la punta del pilote se haya movido aproximadamente 10 a 2596 del ancho del pilote (o diámetro). 
(El límite inferior se aplica a pilotes hincados y el limite superior a pilotes perforados). A carga última 
(figura 11.9d y la curva 2 en la figura 11.9b), 0-0 = Q, Entonces, 


ee 0. 


En la explicación anterior se indica que Q. (o la fricción superficial unitaria, f, a lo largo del fuste 
del pilote) se desarrolla a un desplazamiento mucho menor del pilote comparado con la resisten- 
cia de punta, O. A fin de demostrar este punto, considere los resultados de una prueba de carga 
en un pilote realizada en el campo por Mansur y Hunter (1970). Los detalles del pilote y de las 
condiciones del subsuelo son: 


Tipo de pilote: de acero con diámetro exterior de 406 mm y espesor de 
pared de 8.15 mm 

Tipo de subsuelo: arena 

Longitud de empotramiento del pilote: 16.8 m 


En la figura 11.10a se muestran los resultados de la prueba de carga, que son una gráfica de la carga 
en la parte superior del pilote [Q _ ,] contra el asentamiento (s). En la figura 11.10b se muestra 
la gráfica de la carga soportada por el fuste del pilote [Q] a cualquier profundidad. La gráfica la 
reportaron Mansur y Hunter (1970) que, para esta prueba, a la falla 


Q, ~ 1601kN 

Q, = 416 kN 
y 

Q, ~ 1185 kN 


Ahora, considere la distribución de la carga en la figura 11.10b cuando el asentamiento del pilote 
(s) es de aproximadamente 2.5 mm. Para esta condición 


O(.=0) = 667 kN 


Q, ~93kN 
O, ~574kN 
De aquí, en s = 2.5 mm, 
93 
o = 716 (100) = 22.4% 
p 
y 
574 
A =g (100) = 48.4% 


Así pues, es obvio que la fricción superficial se moviliza más rápido a niveles de asenta- 
miento bajos en comparación con la carga de punta. 
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Figura 11.10 Resultados de la prueba de carga de un pilote de tubo en arena (con base en Mansur y 
Hunter, 1970). 


A carga ültima, la superficie de falla en el suelo en la punta del pilote (una falla de capaci- 
dad de carga causada por Q,) es como la que se muestra en la figura 11.9e. Observe que las 
cimentaciones con pilotes son profundas y que el suelo falla en su mayoría en un modo de 
punzonamiento, como se ilustró antes en las figuras 3.1c y 3.3. Es decir, en la punta del pilote se 
crea una zona triangular, I, que se empuja hacia abajo sin producir ninguna otra superficie de des- 
lizamiento visible. En arenas densas y suelos arcillosos firmes, se puede desarrollar parcialmente 
una zona radial de cortante, II. De aqui, las curvas de desplazamiento de los pilotes se parecerán 
a las que se muestran en la figura 3.1c. 


Ecuaciones para estimar la capacidad de un pilote 


La capacidad de soporte de carga última OQ, de un pilote se determina por la ecuación 


O =D EO. (11.9) 
donde 


Q, = capacidad de soporte de carga de la punta del pilote 
Q, = resistencia por fricción (fricción superficial) derivada de la interfaz suelo-pilote (consulte 
la figura 11.11) 


En muchos estudios publicados se analiza la determinación de los valores de Q, y Q, Vesic 
(1977), Meyerhof (1976) y Coyle y Castello (1981) proporcionaron reseñas excelentes de muchas 
de estas investigaciones. En estos estudios se presenta una visión del problema de la determina- 
ción de la capacidad última de un pilote. 
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Figura 11.11 Capacidad de soporte de carga última de un pilote. 


Capacidad de carga de la punta, Q, 


La capacidad de carga última de cimentaciones superficiales se analizó en el capítulo 3. De acuer- 
do con las ecuaciones de Terzaghi, 


qu = 1.3c'N, + qN, + 0.4yBN, (para cimentaciones superficiales cuadradas) 


qu = 1.3c'N, + qN, + 0.3yBN, (para cimentaciones superficiales circulares) 


De manera similar, la ecuación general de la capacidad de carga para cimentaciones superficiales 
se dio en el capítulo 3 (para carga vertical) como 


qu = CN Lal oa + qN,F, 


qs 


Fa + 3yBN, Es Ea 


Y ys 


De aquí, en general, la capacidad de soporte de carga última se puede expresar como 
qu ENE + gn, + BN (11.10) 


donde N^, N ) yN son los factores de capacidad de carga que incluyen los factores de forma y 
profundidad necesarios. 

Las cimentaciones con pilotes son profundas. Sin embargo, la resistencia ültima por área 
unitaria desarrollada en la punta de un pilote, q,, se puede expresar mediante una ecuación similar 
en forma a la ecuación (11.10), aunque los valores de N*, N* y N* cambiarán. La notación utili- 
zada en este capítulo para el ancho de un pilote es D. De aquí, al sustituir D por B en la ecuación 
(11.10) da 


Qu = qp = CONE + QNG + yDN7 (11.11) 
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Debido a que el ancho D de un pilote es relativamente pequeño, el término y DN: E se puede omitir 
en el lado derecho de la ecuación anterior sin introducir un error considerable; entonces, se 
tiene 

4p = ENE GN (11.12) 


Observe que el término g se reemplazó por q' en la ecuación (11.12), para denotar el esfuerzo 
vertical efectivo. Por lo tanto, la capacidad de punta de los pilotes es 


O, = Alip = AMENS PANG) (11.13) 


= área de la punta del pilote 

c’ = cohesión del suelo que soporta la punta del pilote 

q, = resistencia unitaria de punta 

q' = esfuerzo vertical efectivo al nivel de la punta del pilote 
N` = factores de capacidad de carga 


Resistencia por fricción, Q, 


La resistencia por fricción, o superficial, de un pilote se puede escribir como 


QUEDA (11.14) 


donde 


p = perímetro de la sección del pilote 
AL = longitud incremental del pilote sobre la cual p y f se consideran constantes 
f = resistencia unitaria por fricción a cualquier profundidad z 


Los diversos métodos para estimar Q, y Q, se analizan en varias de las secciones siguientes. Es 
necesario enfatizar que, en el campo, para una movilización total de la resistencia de punta 
(Q,). la punta del pilote debe desplazarse de 10 a 25% del ancho del pilote (o diámetro). 


Carga permisible, Q 


perm 


Después de que se ha determinado la capacidad de soporte de carga ültima total sumando la ca- 
pacidad de carga de punta y la resistencia por fricción (o superficial), se debe utilizar un factor de 
seguridad razonable para obtener la carga permisible para cada pilote, o 


_ OF 
Qperm m FS 


donde 


¿A = capacidad de soporte de carga permisible para cada pilote 
FS = factor de seguridad 


El factor de seguridad utilizado en general varía de 2.5 a 4, dependiendo de las incertidumbres 
asociadas con el cálculo de la carga última. 
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Método de Meyerhof para estimar Q, 


Arena 


La capacidad de carga de punta, dy de un pilote en arena aumenta con la profundidad de empotra- 

miento en el estrato de carga y alcanza un valor máximo a una relación de empotramiento de 

L,/D = (L,/D),, Observe que un suelo homogéneo L, es igual a la longitud de empotramiento 

real del pilote, L. Sin embargo, cuando un pilote ha penetrado en un estrato de carga, L, < L. 

Más allá de la relación de empotramiento crítica, (L,/D),,, el valor de q, Permanece constante 

(q, = q,). Es decir, como se muestra en la figura 11.12 para el caso de un suelo homogéneo, L = L, 
Para pilotes en arena, c' = 0 y la ecuación (11.13) se simplifica en 


Or = Aip = A (11.15) 


La variación de N : con el ángulo de fricción del suelo $' se muestra en la figura 11.13. Los valores 


interpolados de N^ para varios ángulos de fricción también se dan en la tabla 11.5. Sin em- 
bargo, Q, no debe exceder el valor límite Ad) es decir, 


On Ang Ne = Al) (11.16) 
Figura 11.13 Variación de los valores máximos de N B con el 1000 4 
ángulo de fricción del suelo $'. [De Meyerhof, G.G. (1976). 800 + 
“Bearing Capacity and Settlement of Pile Foundations", 600 4 
Journal of the Geotechnical Engineering Division, American 400 4 
Society of Civil Engineers, vol. 102, nim. GT3, pp. 197-228. 
Con permiso de la ASCE]. 200 4 
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» punta unitaria, 60 4 
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Figura 11.12 Naturaleza de la variación de la 0 10 20 30 40 45 


resistencia de punta en una arena homogénea. Ángulo de fricción del suelo, '(grados) 
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Tabla 11.5 Valores interpolados de N * con base en la teoría de Meyerhof. 


Angulo de fricción del 


suelo, o (grados) NG 
20 12.4 
21 13.8 
22 15.5 
23 17.9 
24 21.4 
25 26.0 
26 29.5 
27 34.0 
28 39.7 
29 46.5 
30 56.7 
31 68.2 
32 81.0 
33 96.0 
34 115.0 
35 143.0 
36 168.0 
37 194.0 
38 231.0 
39 276.0 
40 346.0 
41 420.0 
42 525.0 
43 650.0 
44 780.0 
45 930.0 


La resistencia de punta límite es 
q = 0.5 p,N7 tan $' (11.17) 


donde 


p, = presión atmosférica (= 100 kN/m?) 


$' = ángulo de fricción efectivo del suelo del estrato de apoyo 


Un buen ejemplo del concepto de la relación de empotramiento crítica se puede encontrar de 
las pruebas de carga de campo sobre un pilote en arena en el emplazamiento del Ogeechee River 
reportado por Vesic (1970). El pilote probado fue uno de acero con un diámetro de 457 mm. En 
la tabla 11.6 se muestra la resistencia ültima a varias profundidades. En la figura 11.14 se muestra 
una gráfica de q, con la profundidad obtenida de las pruebas de campo junto con el intervalo de 
resistencia a la penetración estándar en el emplazamiento. Con base en la figura, se pueden hacer 
las observaciones siguientes. 


1. Existe un valor limite de Ip: Para las pruebas en consideración, es de aproximadamente 
12 000 kN/m?. 
2. El valor (L/ D)„es de aproximadamente 16 a 18. 
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Tabla 11.6 Resistencia de punta última, q , de un pilote de prueba en 
el emplazamiento del Ogeechee River segün el reporte de Vesic (1970). 


Diámetro 
del pilote, 


D (m) 


0.457 
0.457 
0.457 
0.457 
0.457 


0 


Profundidad de 


empotramiento, qp 
L (m) L/D (kN/m?) 
3.02 6.61 3304 
6.12 13.39 9365 
8.87 19.4 11472 
12.0 26.26 11587 
15.00 32.82 13971 


Resistencia de punta del pilote, q,(kN/ m?) 
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3. El valor N promedio es de aproximadamente 30 para L/D = (L/D) „ Utilizando la ecuación 
(11.37), la resistencia de punta limite es 4p Ns = (4)(100(30) = 12000 kN/m*. Este valor en 
general es consistente con la observación de campo. 


Arcilla ( = 0) 


Para pilotes en arcillas saturadas en condiciones no drenadas ($ = 0), la carga última neta se 
puede dar como 


Oy = Nec Al 0 AS (11.18) 


donde c, = cohesión no drenada del suelo debajo de la punta del pilote. 


560 Capitulo 11: Cimentaciones con pilotes 
| 12.8 | Método de Vesic para estimar Q, 


Arena 


Vesic (1977) propuso un método para estimar la capacidad de carga de punta de un pilote con base 
en la teoría de expansión de cavidades. De acuerdo con esta teoría, con base en los parámetros del 
esfuerzo efectivo, se puede escribir 


Op = Aip = ATONE (11.19) 


donde 


o, = esfuerzo efectivo normal medio del terreno al nivel de la punta del pilote 


1+ 2K, 
= => (11.20) 


K, = coeficiente de presión de tierra en reposo = 1 — sen q” (11.21) 


* = factor de capacidad de carga 


Observe que la ecuación (11.19) es una modificación de la ecuación (11.15) con 


3NG 
NE SS 11.22 

% (il se 2 ( ) 
De acuerdo con la teoría de Vesic, 

N* = f (L) (11.23) 
donde /,, = indice de rigidez reducida para el suelo. Sin embargo, 

i= b (11.24) 

v qu LA ` 
donde 

: T B; G, 
I. — índice de rigidez — (11.25) 


m 


2(1 + u,) q' tan p' 7 q' tan ¢’ 


E. = módulo de elasticidad del suelo 

u, = relación de Poisson del suelo 

G, = módulo de cortante del suelo 

A — deformación unitaria volumétrica promedio en la zona plástica debajo de la punta del pilote 


Los intervalos generales de /, para varios suelos son 


Arena (densidad relativa = 50 a 80%): 75 a 150 
Limo: 50 a 75 


A fin de estimar Z, [ecuación (11.25) y de aquí I, [ecuación (11.24), se puede utilizar la aproxi- 
mación siguiente (Chen y Kulhawy, 1994) 
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E, 
“=m (11.26) 
Pa 
donde 
Pq = presión atmosférica ( = 100 kN/m?) 
100 a 200 (suelo suelto) 
m = 4200 a 500 (suelo medio denso) 
500 a 1000 (suelo denso) 
(y = DS 
[n = Ol sr (0,5) 20 (para 25? = p' = 45°) (11.27) 
form 25 i 
A = ooos(1 = oie (11.28) 
20 Pa 


Con base en pruebas de penetración de cono en el campo, Baldi y colaboradores (1981) 
dieron las correlaciones para Z, siguientes: 


300 
jo en ara penetración de cono mecánico 11.29 
"=E (para p ) ( ) 
y 
19 ( tración d léctrico) (11.30) 
=— ara penetración de cono eléctrico . 


Para la definición de F, consulte la ecuación (2.41). En la tabla 11.7 se dan los valores de N F para 
diversos valores de TY 9$. 


Arcilla ( = 0) 


En arcilla saturada (condición con $ = 0), la capacidad de carga de punta última de un pilote se 
puede aproximar con 


O, = Ap = Ayc, N? (11.31) 


donde c, — cohesión no drenada 
De acuerdo con la teoría de expansión de cavidades de Vesic (1977), 


4 
Res S RUE dy v (11.32) 


Las variaciones de N B con J para la condición con $ = 0 se indican en la tabla 11.8. 
Ahora, con referencia a la ecuación (11.24) para arcilla saturada sin cambio en volumen, 
A — 0. De aquí, 


IL SI (11:33) 


taciones con pilotes 


Cimen 
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Tabla 11.8 Variación de N7 con I „para la 
condición $ — 0 con base en la teoría de Vesic. 


Ir Nz 
10 6.97 
20 7.90 
40 8.82 
60 9.36 
80 9.75 
100 10.04 
200 10.97 
300 11:51 
400 11.89 
500 12.19 
Para $ — 0, 
E, 
I, = (11.34) 
3c 


O'Neill y Reese (1999) sugirieron las relaciones aproximadas siguientes para Z, y la cohesión 
no drenada, c,. 


Cu 

Pa l, 

0.24 50 

0.48 150 
=0.96 250-300 


Nota: p, = presión atmosférica 
= 100 kN/m’. 


Los valores anteriores se pueden aproximar como 


Cu 


I= we ) — 33 x 300 (11.35) 


a 


Método de Coyle y Castello para estimar Q, en arena 


Coyle y Castello (1981) analizaron 24 pruebas de carga de campo a gran escala de pilotes hinca- 
dos en arena. Con base en los resultados de las pruebas, ellos sugirieron que, en arena, 


Q, =q4«'NžA, (11.36) 
donde 


q! = esfuerzo vertical efectivo en la punta del pilote 
NT factor de capacidad de carga 


En la figura 11.15 se muestra la variación de N e con L/D y el ángulo de fricción del suelo ¢’. 
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Factor de capacidad de carga, N% 
10 20 40 60 80100 200 
0 L LL pL d LLLI J 


20 4 


30 4 


40 4 


50 4 


Relación de empotramiento, L/D 


$' = 30° 


32°/ 36° 
40° 
I 34° / 38° / 
/ / Figura 11.15 Variación de N* con L/D 


70 — (Vuelta a trazar según Coyle y Castello, 1981). 


60 


Ejemplo 11.1 


Considere un pilote de concreto de 15 m de longitud con una sección transversal de 0.45 X 
0.45 m completamente empotrado en arena. Para la arena, se tiene: peso específico, y = 17 KN/m? 
y ángulo de fricción del suelo, fp = 35°. Estime la Q, de punta ültima con cada uno de los 
métodos siguientes: 


a. Método de Meyerhof 

b. Método de Vesic 

c. Método de Coyle y Castello 

d. Con base en los resultados de las partes a, b y c, adopte un valor para Q, 


Solución 
Parte a 
De las ecuaciones (11.16) y (11.17), 
QO, = A,q NZ = A;(05p,N5 tan $^) 


Para $' = 35°, el valor de NS 143 (tabla 11.5). Además, q' = yL = (17)(15) = 255 kN/m*. 
Por consiguiente, 


AN = (0.45 X 0.45) (255) (143) = 7384 kN 
De nuevo, 
AOS NT tan $') = (0.45 X 0.45)[(0.5) (100) (143) (tan 35)] ~ 1014kN 
De aquí, O, = 1014 kN. 


Parte b 
De la ecuación (11.19), 
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O, = ALPINE 
i s- QL = j se AL = 35 
7 = ( ey = ( (1— sen Naa x 15) 
3 3 
= 139.96 kN/m? 
De la ecuación (11.26), 
E, 
— =m 
Pa 


Suponga m ~ 250 (arena de compacidad media). Por lo tanto, 
E, = (250)(100) = 25000 kN/m? 
De la ecuación (11.27), 


ELS] ES 
=0.1 +0. = 0.1 +03( ———— }=025 
p, 0 o( = oats | 


De la ecuación (11.28), 


2) ( A) 
A =O 1- OT 1- = 0.0064 
0.005( T 5 0.005 a TET 


De la ecuación (11.25), 


: E, 25000 
'" — 2(1 + p,)q' tang’ — (2) (1 + 0.25) (17 X 15) ( tan 35) 


56 


De la ecuación (11.24), 


m 56 B 
1-LA 1+ (56)(0.0064) 


I, = 41.2 


De la tabla 11.7, para $' = 35° e 1, = 41.2, el valor de NT = 55. De aquí, 
O, = Aj ¿NE = (0.45 X 0.45) (139.96) (55) = 1559 kN 


Parte c 
De la ecuación (11.36), 


Q, - q'N7A, 

IL, 15 

— 2.233 
D 0.45 


Para ġ' = 35° y L/D = 33.3, el valor de NT es de aproximadamente 48 (figura 11.15). Por lo tanto, 
O, = q'N;A, = (15 X 17) (48) (0.45 x 0.45) = 2479 kN 
Parte d 


Parece que la o obtenida con el método de Coyle y Castello es demasiado grande. Por lo que 
el promedio de los resultados de las partes a y b es 
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1014 + 1559 
2 


Use Q, = 1250 kN. E 


= 1286.5 kN 


Ejemplo 11.2 


Considere un pilote de tubo (punta de hincado plana: consulte la figura 11.2d) que tiene un 
diámetro exterior de 406 mm. La longitud de empotramiento del pilote en arcilla estratificada 
saturada es de 30 m. 

Los siguientes son los detalles del subsuelo: 


Profundidad desde Peso específico 
la superficie del terreno saturado, 
(m) y (kN/m?) c, (kN/m?) 
0-5 18 30 
5-10 18 30 
10-30 19.6 100 


El nivel freático se ubica a una profundidad de 5 m desde la superficie del terreno. Estime or 
utilizando 


a. El método de Meyerhof 
b. El método de Vesic 
Solución 
Parte a 
De la ecuación (11.18), 
(Qi, = VAs 


La punta del pilote está apoyada en arcilla con c, = 100 KN/m”. Por lo tanto, 


O..= (9)(100)| (2)( Iu ) — 116.5 kN 
Parte b 


De la ecuación (11.31), 
AEN 
De la ecuación (11.35), 


Cu 100 
== AN E 
me e Ga 


Por lo que se utiliza J, = 300. 
De la tabla 11.8 para J, = 300, el valor de N* = 11.51. Por consiguiente, 


2 
DILE HOE) | ao ars) = 149 kN 
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Nota: el valor promedio de 0, es 


116.5 + 149 
2 


= 133 kN 


EIER Correlaciones para calcular Q, con resultados SPT y CPT 


Con base en observaciones de campo, Meyerhof (1976) también sugirió que la resistencia de 
punta última q, en un suelo granular homogéneo (L = L,) se puede obtener a partir de números 
de penetración estándar como 


L 
Ip = 0.4p, Ns D = 4p,Noo (11.37) 


donde 
N, 


so ^ valor promedio del número de penetración estándar cerca de la punta del pilote (casi 10D 


arriba y 4D debajo de la punta del pilote) 
p, = presión atmosférica (~ 100 kN/m? o 2000 Ib/pie?) 


Briaud y colaboradores (1985) sugirieron la correlación siguiente para q, en un suelo 
granular con la resistencia de penetración estándar N,,, 


q, = IMAN, AA (11.38) 
Meyerhof (1956) también sugirió que 
qe q (en suelo granular) (11.39) 


donde q, — resistencia a la penetración de cono. 


Ejemplo 11.3 


Considere un pilote de concreto con sección transversal de 0.305 X 0.305 m en arena. El pilote 
tiene una longitud de 15.2 m. Las siguientes son las variaciones de N,, con la profundidad. 


Profundidad debajo de la superficie del terreno (m) Neo 
15 8 
3.0 10 
4.5 9 
6.0 i2 
TS 14 
9.0 18 

10.5 Bl 
12.0 iy 
185 20 
15.0 28 
16.5 29 
18.0 3p» 
19.5 30 
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a. Estime on utilizando la ecuación (11.37). 
b. Estime Q, utilizando la ecuación (11.38). 


Solución 


Parte a 


La punta del pilote está a 15.2 m debajo de la superficie del terreno. Para el pilote, D = 0.305 
m. El promedio de N¿, 10D arriba y aproximadamente 5D debajo de la punta del pilote es 


fi 00 OIE 
MS DURUM IO 
4 


De la ecuación (11.37), 
JL, 
O, = Ap(4p) = Ap|0.4p, Ns D = A,(4p,Noo) 


Ay] 04poNo( 7). = (0.305 x 0305)| (0.4)( oea (255) — 4450.6 kN 
A,(4p,Na) = (0.305 x 0.305)[(4) (100) (24)] = 893 kN 


Por lo tanto, Q, — 893 kN 


Parte b 
De la ecuación (11.38), 


O, = A,q, = A [19.7 p, (Ns) ^5] = (0.305 X 0.305)[(19.7) (100) (24)9?6] 


= 575.4 kN a 


WAIN Resistencia por fricción (Q) en arena 
De acuerdo con la ecuación (11.14), la resistencia por fricción 


O, = Xp ALf 


La resistencia unitaria por fricción, f, es difícil de estimar. Al hacer una estimación de f, se deben 
tener en cuenta varios factores importantes: 


1. La naturaleza del hincado del pilote. Para pilotes hincados en arena, la vibración causada 
durante su hincado ayuda a densificar el suelo a su alrededor. La zona de densificación de la 
arena puede ser hasta de 2.5 veces el diámetro del pilote, en la arena circundante a él. 

2. Se ha observado que la naturaleza de la variación de f en el campo es aproximadamente como 
se muestra en la figura 11.16. La fricción superficial unitaria aumenta con la profundidad más 


11.11 Resistencia por fricción (Q.) en arena 569 


> Resistencia 
por fricción 
unitaria, f 


y E 


f 
Ko 
Y 
A 


* 


pr. 


M 
Profundidad 
a) b) 


Figura 11.16 Resistencia por fricción unitaria para pilotes en arena. 


o menos linealmente hasta una profundidad de L’ y después permanece constante. La magnitud 
de la profundidad crítica L' puede ser de 15 a 20 diámetros del pilote. Una estimación conser- 
vadora sería 


L'= 15D (11.40) 


3. A profundidades similares, la fricción superficial unitaria en arena suelta es mayor para un 
desplazamiento mayor del pilote, comparada con un pilote de bajo desplazamiento. 

4. A profundidades similares, los pilotes perforados o hincados con ayuda de un chorro de agua 
tendrán una fricción superficial unitaria menor comparada con los pilotes hincados. 


Tomando en cuenta los factores anteriores, se puede dar la relación aproximada siguiente 
para f (consulte la figura 11.16): 
Paraz=0aL', 


f = Kotan ô' (11.41) 
y paraz = L'a L, 
J = iew (11.42) 
En estas ecuaciones, 
K = coeficiente efectivo de presión de tierra 
Ur — esfuerzo vertical efectivo a la profundidad en consideración 
ô' = ángulo de fricción suelo-pilote 


En la realidad, la magnitud de K varía con la profundidad y es aproximadamente igual al 
coeficiente de presión pasiva de tierra, K, en la parte superior del pilote y puede ser menor que 
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el coeficiente de presión en reposo, K , a una profundidad mayor. Con base en resultados actual- 
mente disponibles, los valores promedio siguientes de K se recomiendan para utilizarlos en la 
ecuación (11.41): 


Tipo de pilote K 
Perforado o hincado con ayuda de chorro de agua =K, = 1 -— sen $' 
Hincado de bajo desplazamiento =K, = 1 — sen $'alA4K, = 1.4(1 — send’) 


Hincado de alto desplazamiento =K, = 1 — sen $'a1.8K, = 1.8(1 — send’) 


Los valores de ô’ de varios investigadores parecen estar en el intervalo de 0.59’ a 0.8¢’. 
Con base en resultados de pruebas en el campo, Mansur y Hunter, (1970) reportaron los 
valores promedio de K siguientes: 


Pilotes H...... K — 1.65 
Pilotes de tubo de acero. .. ... K = 1.26 
Pilotes de concreto precolado...... K=1.5 


Coyle y Castello (1981), en conjunto con el material presentado en la sección 11.9, propu- 
sieron que 


O, = forom PL = (KT, tan 8’) pL (11.43) 
donde 


©, = presión de sobrecarga efectiva promedio 


6' = ángulo de fricción entre el suelo y el pilote = 0.84” 


El coeficiente de presión lateral de tierra K, que se determinó de observaciones de campo, se 
muestra en la figura 11.17. Así pues, si se consulta esa figura, 


O, = Ka’, tan(0.8¢') pL (11.44) 


Correlación con resultados de la prueba de penetración estándar 


Meyerhof (1976) indicó que la resistencia por fricción unitaria promedio, Tron para pilotes hin- 
cados de alto desplazamiento se podría obtener a partir de los valores promedio de la resistencia 
a la penetración estándar como 


Forom = 0.02 p, (Nap) (11.45) 


donde 


(Ngo) = valor promedio de la resistencia a la penetración estándar 
D, = presión atmosférica (~ 100 kN/m? o 2000 Ib/pie?) 


Para pilotes hincados de bajo desplazamiento 


forom = 0.01 pa( Neo) (11.46) 


11.11 Resistencia por fricción (Q,) en arena 571 


Coeficiente de presión de tierra, K 
0.15 0.2 1.0 


2 5 
0 | | 1 1 TERR [SR iS | | | | ] 
+=] 
30° 
5 31° 
92 
33° 
35° 
34° 
36° 
30 5 
Figura 11.17 Variación de K con L/D 
35 4 (vuelta a trazar segtin Coyle y Castello, 
36 1981). 


Briaud y colaboradores (1985) sugirieron que 


t2 = = 
e [9 o 
| | 1 


Relación de empotramiento, L/D 


N 
Un 
I 


Fern 012247,( Nao (11.47) 


Por consiguiente, 


Q, = pLfprom (11.48) 


Correlación con resultados de la prueba de penetración de cono 


Nottingham y Schmertmann (1975) y Schmertmann (1978) proporcionaron correlaciones para 
estimar Q utilizando la resistencia por fricción (f^) obtenida durante pruebas de penetración de 
cono. De acuerdo con este método 


i = lfe (11.49) 


Las variaciones de a’ con z/D para penetrómetros de cono eléctrico y mecánico se muestran en 
las figuras 11.18 y 11.19, respectivamente. Se tiene 


Q, = Zp(AL)f = Xp(AL)aq' f. (11.50) 
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3.0 4 
Schmertmann (1978); 
Nottingham y Schmertmann (1975) 

Pilote , 
de acero! 
2.0 4 
3 NN. 
NS 
Pilote S.s 
104 de concreto 
0 T T T 1 
0 10 20 30 40 


L/D 


Figura 11.18 Variación de a’ con la relación de empotramiento para pilotes en arena: penetrómetro de 
cono eléctrico. 


2.0 5 
Schmertmann (1978); 
Nottingham y Schmertmann (1975) 


1.5 4 Pilote 


Pilote de madera 
des 


"w 1.0 acero EN 


s 


Nb 
053 Pilote ^ ^7:—rI-- 
de concreto 


A ——— — — — 


Figura 11.19 Variación de a’ con la relación de empotramiento para pilotes en arena: penetrómetro de 
cono mecánico. 


Ejemplo 11.4 
Considere el pilote descrito en el ejemplo 11.3. Estime la magnitud de Q. para el pilote. 


a. Utilice la ecuación (11.45). 
b. Utilice la ecuación (11.47). 
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c. Considerando los resultados del ejemplo 11.3, determine la capacidad de soporte de carga 
permisible del pilote con base en el método de Meyerhof y el método de Briaud. Utilice 
un factor de seguridad, FS — 3. 


Solución 
El valor N¿, promedio para la arena en los 15.2 m superiores es 


E BHO e I 7 20 
Nos TG =147~ 15 


Parte a 
De la ecuación (11.45), 


iene 0.02p,(Na,) = (0.02) (100) (15) = 30 kN/m? 
OFS PE yam = E 0.305) 05.2) SO) 556 2M 
Parte b 
De la ecuación (11.47), 
Ima = 0.224p, (Ns)? = (0.224) (100) (15)9?? = 49.13 kN/m? 
Op om USOS MAS 2)(49 13) = MAN 


Parte c 


Qp + Os $893 + 556.2 
Método de Meyerhof: o = T = 3 = 483 kN 


Q»*tQ; — 5754-9111 
Método de Briaud: Q = ——— = > = 495.5 kN 


Por lo tanto, la capacidad permisible del pilote se puede tomar aproximadamente de 490 kN. m 


Ejemplo 11.5 
Consulte el ejemplo 11.1. Para el pilote, estime la resistencia por fricción Q, 


a. Con base en las ecuaciones (11.41) y (11.42). Utilice K = 1.3 y 6’ = 0.89”. 

b. Con base en la ecuación (11.44). 

c. Utilizando los resultados de la parte d del ejemplo 11.1, estime la capacidad de carga 
permisible del pilote. Utilice FS — 3. 


Solución 


Parte a 


De la ecuación (11.40), L' = 15D = (15)(0.45) = 6.75 m. Consulte la ecuación (11.41): 
En z = 0: 08,70 

f=0 
En z = 6.75 m: 0, = (6.75) (17) = 114.75 kN/m? 
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Por lo tanto, 


f = Kot, tan ô = (1.3) (114.75) {tan (0.8 x 35)] = 79.3 kN/m? 


Y entonces, 
(cur F (earn!) cs ; 
O; == 3 pL T Jazoga P(L E L ) 
(0) ap 7/013) 
= (END x 0.45) (6.75) =F (79.3) (4 X 0.45) (15 = 6.75) 


= 481.75 + 1177.61 = 1659.36 kN ~ 1659 kN 


Parte b 
De la ecuación (11.44), 


O, = Ko, tan (0.89) pL 


15) (17 
oe t ) = 197.5 kN/n? 
LOG 
= = —— = 33,3; 4! = 35° 
D 045 E 


De la figura 11.17, K = 0.93 


O, = (1.3) (127.5) tan[(0.8 X 35)](4 X 0.45) (15) = 2380 kN 
Parte c 


El valor promedio de Q. de las partes a y b es 


1659 + 2380 
Oracio = 2 = 2019.5 = 2020 kN — UTILICE 


De la parte d del ejemplo 11.1, p — 1250 kN. Por lo tanto, 


Qe + Qs 1250 + 2020 
pe m - a = 1090 kN " 


Ejemplo 11.6 


Considere un pilote de concreto de 18 m de longitud (sección transversal: 0.305 X 0.305 m) 
completamente empotrado en un estrato de arena. Para el estrato de arena, la siguiente es una 
aproximación de la resistencia a la penetración de cono q, (cono mecánico) y la resistencia por 
fricción f, con la profundidad. Estime la carga permisible que puede soportar el pilote. Utilice 


FS = 3. 
Profundidad desde la 
superficie del terreno (m) qe (kN/m?) f, (kN/m?) 
0-5 3040 73 
5-15 4560 102 


15-25 9500 226 
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Solución 
O, = Q, + Q, 
De la ecuación (11.39), 
qp ~ qe 
En la punta del pilote (es decir, a una profundidad de 18 m), q, = 9500 kN/m*. Por consi- 


guiente, 
OQ, = 459. = (0.305 X 0,305)(9500). — 883.7 KN 
Para determinar Q., se puede elaborar la tabla siguiente. (Nota: L/D — 18/0.305 — 59). 


Profundidad desde la a’ 
superficie del terreno (m) AL (m) f, (kN/m?) (figura 11.19) pALo' f, (kN) 
0-5 5 13 0.44 195.9 
5-15 10 102 0.44 547.5 
15-18 3 226 0.44 363.95 
Q, = 1107.35 kN 
De aqui, 


O, = O r OF sS elit 35 = 159005 kN 


Q, 1991.05 
D FS E 


= 663.68 ~ 664 kN E 


MAP Resistencia por fricción (superficial) en arcilla 


La estimación de la resistencia por fricción (superficial) de pilotes en arcilla es casi tan difícil como 
la tarea de estimarla en arena (consulte la sección 11.11), debido a la presencia de diversas varia- 
bles que no se pueden cuantificar con facilidad. En los libros técnicos sobre el tema se describen 
varios métodos para obtener la resistencia por fricción unitaria de pilotes. A continuación se 
examinan algunos de ellos. 


Método A 


Este método, propuesto por Vijayvergiya y Focht (1972), se basa en la suposición de que el des- 
plazamiento del suelo ocasionado por el hincado del pilote da por resultado una presión lateral 
pasiva a cualquier profundidad y que la resistencia superficial unitaria promedio es 


from = Mar, + 26,) (11.51) 


donde 


, 


©, = esfuerzo vertical efectivo medio para toda la longitud de empotramiento 


c, = resistencia cortante no drenada media ($ = 0) 
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Tabla 11.9 Variación de A con la longitud 
de empotramiento, L. 


Longitud de 

empotramiento, L (m) A 
0 0.5 

5 0.336 

10 0.245 

15 0.200 

20 0.173 

25 0.150 

30 0.136 

35 0.132 

40 0.127 

50 0.118 

60 0.113 

70 0.110 

80 0.110 

90 0.110 


El valor de A cambia con la profundidad de penetración del pilote. (Consulte la tabla 11.9). Por lo 
tanto, la resistencia por fricción total se puede calcular como 


O. = pLf, prom 


Se debe tener cuidado al obtener los valores de c y c, en un suelo estratificado. La figura 11.20 
ayuda a explicar este punto. En la figura 11.20a se muestra un pilote que penetra tres estratos de 
arcilla. De acuerdo con la figura 11.20b, el valor medio de c, es (Ca Li + Cuota + +++)/L. De 
manera similar, en la figura 11.20c se muestra la gráfica de la variación del esfuerzo efectivo con 


la profundidad. El esfuerzo efectivo medio es 


A + Ay + Ay +>: 


om 11.52 
o L ( ) 
donde A,, A,, A}, .. . = áreas de los diagramas del esfuerzo efectivo vertical. 
Cohesión no pedo 
> efectivo 
drenada, c f ; 
u vertical, o, 
<> 
Cul) 
L L, [— Cu) —* N Área = A, 
Y =e 
A 
L4 <> Área = Az 
Cu(3) 
v Y 
a) 
M 
Profundidad Profundidad 
b) c) 


Figura 11.20 Aplicación del método A en un suelo estratificado. 
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Método « 


De acuerdo con el método a, la resistencia por fricción unitaria en suelos arcillosos se puede 
representar mediante la ecuación 


f — oc, (11.53) 


donde a = factor empírico de adhesión. La variación aproximada del valor de o se muestra en la 
tabla 11.10. Es importante tener en cuenta que los valores de o indicados en la tabla 11.10 pueden 
variar un poco, ya que a en realidad es una función del esfuerzo vertical efectivo y de la cohesión 
no drenada. Sladen (1992) demostró que 


o! 0.45 
a= (E) (11.54) 


donde 


c. = esfuerzo vertical efectivo promedio 
C = 0.4 a 0.5 para pilotes perforados y = 0.5 para pilotes hincados 


Entonces, la resistencia lateral última se puede dar como 
O, — Xfp AL = Zac, p AL (11.55) 
Tabla 11.10 Variación de a (valores 


interpolados basados en Terzaghi, 
Peck y Mesri, 1996). 


Cy 
Pa Q 
= 0.1 1.00 
0.2 0.92 
0.3 0.82 
0.4 0.74 
0.6 0.62 
0.8 0.54 
1.0 0.48 
1.2 0.42 
1.4 0.40 
1.6 0.38 
1.8 0.36 
2.0 0.35 
2.4 0.34 
2.8 0.34 


Nota: p, = presión atmosférica 
= 100 kN/m? 
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Método p 


Cuando los pilotes se hincan en arcillas saturadas, la presión de poro del agua en el suelo alre- 
dedor de los pilotes aumenta. El exceso de presión de poro del agua en arcillas normalmente 
consolidadas puede ser de cuatro a seis veces el valor de c,. Sin embargo, más o menos al cabo de 
un mes, esta presión se disipa de manera gradual. De aquí, la resistencia por fricción unitaria para 
el pilote se puede determinar con base en los parámetros del esfuerzo efectivo de la arcilla en un 
estado remoldeado (c' — 0). Así pues, a cualquier profundidad, 


| = BT; (11.56) 


donde 


a! = esfuerzo vertical efectivo 

B =K tan $, (11.57) 
Pp = ángulo de fricción drenado de la arcilla remoldeada 

K = coeficiente de presión de tierra 


De manera conservadora, la magnitud de K es el coeficiente de presión de tierra en reposo, o 


K = 1 — sen dr (para arcillas normalmente consolidadas) (11.58) 
y 
K = (1 — sen kR)VOCR (para arcillas sobreconsolidadas) (11.59) 


donde OCR = relación de sobreconsolidación. 
Al combinar las ecuaciones (11.56), (11.57), (11.58) y (11.59), para arcillas normalmente 
consolidadas se obtiene 


f = (1 — sen dr) tan daa}, (11.60) 
y para arcillas sobreconsolidadas, 
f = (1 — sen dy) tan 6VOCR a, (11.61) 
Con el valor de f determinado, la resistencia por fricción total se puede evaluar como 


O, = Xfp AL 


Correlacion con los resultados de la prueba de penetracion de cono 


Nottingham y Schmertmann (1975) y Schmertmann (1978) determinaron que la correlación para 
la fricción superficial unitaria (con y = 0) es 


f=of. (11.62) 
La variación de a’ con la resistencia por fricción f, se muestra en la figura 11.21. Por lo tanto, 


Q, =2fp(AL) = Xa'f.p(AL) (11.63) 
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Nottingham y Schmertmann (1975); 
Schmertmann (1978) 
1:25 


1.0 


^w 0.75 


Pilotes de 
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Figura 11.21 Variación de a’ con f. /p, para pilotes en arcilla (p, = presión 
atmosférica ^ 100 kN /m2). 


Capacidad de carga de punta de pilotes sobre roca 


En ocasiones los pilotes se hincan hasta un estrato subyacente de roca. En esos casos, el ingenie- 
ro debe evaluar la capacidad de carga de la roca. La resistencia de punta unitaria última en roca 
(Goodman, 1980) es aproximadamente 


Gp = Gu(N¿ + 1) (11.64) 


donde 


N, = tan?(45  $'/2) 
q, = resistencia a la compresión simple de la roca 
$' = ángulo de fricción drenado 


La resistencia a la compresión simple de la roca se puede determinar mediante pruebas de labo- 
ratorio en muestras de roca recolectadas durante la investigación de campo. Sin embargo, se debe 
tener mucho cuidado al obtener el valor apropiado de q, debido a que las muestras de laboratorio 
suelen ser de diámetro pequefio. A medida que el diámetro de la muestra aumenta, la resistencia 
a la compresión simple disminuye, lo que es un fenómeno al que se le refiere como efecto de 
escala. Para muestras mayores que aproximadamente 1 m de diámetro, el valor de q, permanece 
constante de manera aproximada. Parece haber una reducción de cuatro a cinco veces en la mag- 
nitud de q, en este proceso. El efecto de escala en roca se debe sobre todo a fracturas grandes y 
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pequefias distribuidas aleatoriamente y también por rupturas progresivas a lo largo de las líneas 
de deslizamiento. De aquí que siempre recomendamos que 


Gu(lab) 
u(disefio) = E a (11.65) 


En la tabla 11.11 se indican algunos valores representativos (de laboratorio) de resistencias a 
la compresión simple de algunas rocas. Los valores representativos del ángulo de fricción ¢’ de las 
rocas se dan en la tabla 11.12. 

Para determinar la capacidad de carga de punta permisible de pilotes se debe emplear un 
factor de seguridad de al menos 3. Así pues, 


[du(aiseno) (No + DA, 
O apem) m FS (11.66) 


Tabla 11.11 Resistencia comün a la compresión 
simple de rocas. 


Tipo de roca MN m? 
Arenisca 70-140 
Caliza 105-210 
Esquisto 35-70 
Granito 140-210 
Mármol 60-70 


Tabla 11.12 Valores comunes del ángulo de 
fricción $' de rocas. 


Tipo de roca Angulo de fricción, $” (grados) 


Arenisca 27-45 
Caliza 30-40 
Esquisto 10-20 
Granito 40-50 
Mármol 25-30 


Ejemplo 11.7 
Consulte el pilote en arcilla saturada que se muestra en la figura 11.22. Para el pilote, 


a. Calcule la resistencia superficial (Q ) mediante (1) el método a, (2) el método A y (3) el 
método B. Para el método £, utilice ġę = 30° para todos los estratos de arcilla. Los 10 m 
superiores de la arcilla están normalmente consolidados. El estrato inferior de arcilla 
tiene una OCR = 2. (Nota: diámetro del pilote = 406 mm). 

b. Utilizando los resultados del ejemplo 11.2, estime la capacidad permisible del pilote 
(Qa) Utilice FS = 4. 
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V WE — di. cos. USC NN d a 
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m,” ¿Arcilla : y= 18 kN/m? 

— 130.95 


100 kN /m? 
19.6 kN/m3 


Cu(2) 
Ysat 


30 m 326.75 
a) b) 


Figura 11.22 Estimación de la capacidad de soporte de carga de un pilote de tubo hincado. 


Solución 
Parte a 
(1) De la ecuación (11.55), 
Q, = Xac,pAL 


[Nota: p = m(0.406) = 1.275 m]. Ahora se puede elaborar la tabla siguiente. 


Profundidad NE 6, a ac,pAL 


(m) (m) (kN/m?) (Tabla 11.10) — (kN) 
0-5 5 30 0.82 156.83 
5-10 5 30 0.82 156.83 

10-30 20 100 0.48 1224.0 
Q, — 1538 kN 


(2) De la ecuación 11.51, f 


um Mo! + 2c,). Ahora, el valor promedio de c, es 


Cua) (10) + cyay(20) (30)(10) + (100) (20) 
30 s 30 


= 76.7 kN/m? 


Para obtener el valor promedio de c, en la figura 11.22b se traza el diagrama de la variación 
del esfuerzo vertical efectivo con la profundidad. De la ecuación (11.52), 


Ait A, + A; 225 55238 + 4577 
T, = ~ 5 2 = 3 — 178.48 kN/m? 
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De la tabla 11.9, la magnitud de A es 0.136. Por lo tanto, 


from = 0.136(178.48 + (2) (76.7)] = 45.14 kN/m? 


De aqui, 


O, = PL from = 7 (0.406) (30) (45.14) = 1727 kN 


(3) El estrato superior de arcilla (10 m) está normalmente consolidado y $;, = 30°. Para z = 
0-5 m, de la ecuación (11.60), se tiene 


Tol) E (1 Ed send) tan Pr 0, 


0 + 90 
— (1 — sen 30?) (tan a» (270) = 13 kN/m? 


De manera similar, para z = 5-10 m, 


90 + 130.95 


5 ) = 31.9 kN/m? 


em) = (1 — sen 30?) (tan v 
Para z — 10-30 m de la ecuación (11.61), 
Vm = (1 — sen cp) tan o; V OCR (07, 
Para OCR - 2, 


13095 T 320.75 
2 


frao = (1 — sen 30°) (tan 20") Val ) = 93.43 kN/m? 


Por lo tanto, 


O; = Pl fprom1) (5) oF Fforom(2) (5) + Jom) (20) | 
= (m) (0.406)[(13) (5) + (31.9) (5) + (93.43) (20)] = 2670 kN 
Parte b 


Q, = Q, + O 
Del ejemplo 11.2, 


116.5 + 149 
E SENSN 


De nuevo, los valores de Q del método a y del método A resultan similares. Por lo tanto, 


1538 + 1727 
OM ae = 132 EN 


ES 
D e. - ^ 441.4 kN ~ 441 kN m 
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Ejemplo 11.8 


Un pilote de concreto con sección transversal de 305 X 305 mm se hinca hasta una profun- 
didad de 20 m debajo de la superficie del terreno en un suelo de arcilla saturada. Un resumen 
de la variación de la resistencia por fricción f. obtenida de una prueba de penetración de cono 
es el siguiente: 


Profundidad Resistencia por fricción, 
(m) f, (kg/cm?) 
0-6 0.35 
6-12 0.56 
12-20 0.72 


Estime la resistencia por fricción Q. para el pilote. 


Solución 
Se puede elaborar la tabla siguiente: 


Profundidad f, a' AL a" f, p(AL) 


(m) (kN/m?) (Figura 11.21) (m) [Ecuación (11.63)] (kN) 
0-6 34.34 0.84 6 AS 
6-12 54.94 0.71 6 285.5 

12-20 70.63 0.63 8 434.2 


[Nota: p = (4) (0.305) = 1.22 m] 


Por lo tanto, 


Q, = Xa'f.p(AL) = 931 KN ^ 


Pruebas de carga en pilotes 


En la mayoría de los proyectos grandes, se debe realizar un número específico de pruebas de 
carga. La razón principal es la falta de confiabilidad de los métodos de predicción. La capacidad 
de carga vertical y lateral de un pilote se puede probar en el campo. En la figura 11.23a se muestra 
un diagrama esquemático de la configuración de carga del pilote para la prueba de compresión 
axial en el campo. La carga se aplica al pilote mediante un gato hidráulico. Se aplican cargas en 
etapas al pilote y se deja transcurrir un tiempo suficiente después de cada carga de manera que 
ocurra una cantidad pequefia de asentamiento. El asentamiento del pilote se mide con medidores de 
carátula. La cantidad de carga que se aplicará en cada etapa variará, dependiendo de los reglamentos 
de construcción locales. La mayoría de los reglamentos de construcción requiere que cada etapa de 
carga sea de aproximadamente de un cuarto de la carga de trabajo propuesta. La prueba de carga 
se debe efectuar hasta al menos una carga total de dos veces la carga de trabajo propuesta. 
Después de que se alcanza la carga deseada en el pilote, éste se descarga gradualmente. 
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Figura 11.23 a) Diagrama esquemático de la configuración de la prueba 
de carga en un pilote; b) gráfica de la carga contra el asentamiento total; 
C) gráfica de la carga contra el asentamiento neto. 


En la figura 11.23b se muestra un diagrama de carga-asentamiento obtenido al cargar y 
descargar un pilote en el campo. Para cualquier carga Q, el asentamiento neto del pilote se puede 
calcular como sigue: 


Cuando Q = Q, 

Asentamiento neto, Suero) ^ Pn) T Seay 
Cuando Q = Q,, 

Asentamiento neto, SaetQ) ^ 512) T Se) 
donde 
s . = asentamiento neto 


s, = asentamiento elástico propio del pilote 
asentamiento total 


ta 
Il 


Estos valores de Q se pueden trazar en una gráfica del asentamiento neto correspondiente, s, . 
como se muestra en la figura 11.23c. Luego la carga ultima del pilote se puede determinar a partir 
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de la gráfica. El asentamiento del pilote puede aumentar con la carga hasta un cierto punto, más 
allá del cual la curva carga-asentamiento resulta vertical. La carga correspondiente hasta el punto 
donde la curva de Q contra S eto resulta vertical es la carga ültima, O. para el pilote; como se 
muestra por la curva 1 en la figura 11.23c. En muchos casos, la última etapa de la curva carga- 
asentamiento es casi lineal, lo que muestra un grado alto de asentamiento para un incremento 
pequeño de carga; esto se representa por la curva 2 en la figura. La carga última, Q,, para ese 
caso se determina a partir del punto de la curva de O contra s_ donde empieza esta parte lineal 
pronunciada. 

Uno de los métodos para obtener la carga última O, a partir de la gráfica de carga-asenta- 
miento es el propuesto por Davisson (1973). El método de Davisson es el que se utiliza con más 
frecuencia en el campo y se describe a continuación. Con referencia a la figura 11.24, la carga 
última ocurre a un nivel de asentamiento (s) de 


neto 


s, (mm) = 0.012D, + 0.1(2 ) y Be (11.67) 


donde 


Q, está en kN 
D está en mm 
D, — diámetro o ancho del pilote de referencia (— 300 mm) 


L — longitud del pilote (mm) 


> 
II 


área de la sección transversal del pilote (mm?) 


by 
ll 


módulo de Young del material del pilote (kN/mm?) 


> 


Carga, Q (kN) 


x 
| 
l 
l 
l 
l 
l 
l 
l 
l 
l 
l 


L [*——  Beuación (116) “> 


Y 
Asentamiento, s (mm) 


Figura 11.24 Método de Davisson para determinar Q. 
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La aplicación de este procedimiento se muestra en el ejemplo 11.9. 

El procedimiento de la prueba de carga antes descrito requiere la aplicación de cargas en 
etapas sobre los pilotes y de la medición del asentamiento y se denominan prueba de carga con- 
trolada. Otra técnica empleada para la prueba de carga de pilotes es la prueba a velocidad cons- 
tante de penetración, en donde la carga sobre el pilote se incrementa gradualmente para mantener 
una velocidad constante de penetración, la cual puede variar de 0.25 a 2.5 mm/min (0.01 a 0.1 
pulg/min). Con esta prueba se obtiene una gráfica de carga-asentamiento similar a la obtenida a 
partir de la prueba de carga controlada. Otro tipo de prueba de carga de pilotes es la carga cíclica, 
en la cual se aplica y remueve repetidamente una carga incremental. 

A fin de realizar un prueba de carga en pilotes, es importante tomar en cuenta el intervalo de 
tiempo después del hincado (EOD, por sus siglas en inglés). Cuando los pilotes se hincan en arcilla 
suave, una cierta zona circundante a la arcilla se remoldea o comprime, como se muestra en la 
figura 11.25a. Esto resulta en una reducción de la resistencia al corte sin drenaje c, (figura 11.25b). 
Con el tiempo, la pérdida de resistencia cortante no drenada se vuelve a recuperar parcial o com- 
pletamente. El intervalo de tiempo puede variar de 30 a 60 días. 

Para pilotes hincados en arenas finas saturadas dilatantes (densas a muy densas), es posible 
que se tenga una relajación. La presión negativa de poro del agua, si se desarrolla durante el hincado 
del pilote, se disipará con el tiempo, lo que resulta en una reducción de la capacidad del pilote 
con el tiempo después de completarse la operación de hincado. Al mismo tiempo, el exceso de 
presión de poro del agua se puede generar en arenas finas contractivas durante el hincado del 


l l 
l 
| Zona Zona Zona 
l | i HM : 
| x remoldeada, comprimida intacta 
| aA 
| "e Ti | 
~ 15D ~0.5D [D- diámetro | ~ 05D | ~ 15D 
< >< > > < >< > 
xd 
l l 
III = 
a) 
Cu 
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l L —> Distancia desde el pilote 
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Figura 11.25 a) Zona remoldeada o compactada alrededor de un pilote hincado en arcilla suave; 
b) naturaleza de la variación de la resistencia cortante no drenada (c,) con el tiempo alrededor de un pilote 
hincado en arcilla suave. 
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pilote. El exceso de presión de poro del agua se disipará a la larga, lo que resulta en una mayor 


capacidad del pilote. 


Se han desarrollado varias relaciones empíricas para predecir los cambios en la capacidad 


de un pilote con el tiempo. 


Skov y Denver (1988) 


Skov y Denver propusieron la ecuación 


Q, = oro] A toa (7. + ] 


lo 


donde Q, = capacidad del pilote t días después del final del hincado 
Qorp = capacidad del pilote al final del hincado 
t = tiempo, en días 


Para arena, A = 0.2 y t, = 0.5 días; para arcilla, A = 0.6 y t, = 1 día. 
Guang-Yu (1988) 
De acuerdo con Guang- Yu, 

Q4 = (03758, + 1)Qogp (aplicable a suelo de arcilla) 


donde O, = capacidad del pilote 14 días después de su hincado 
S, = sensitividad de la arcilla 


Svinkin (1996) 


Svinkin sugirió la relación 


1.4Qorpt! (limite superior para arena) 


Q, 
Q, 


1.025Qogpt?! ^ (límite inferior para arena) 


donde t = tiempo después del hincado, en dias 


Ejemplo 11.9 


(11.68) 


(11.69) 


(11.70) 


(11.71) 


En la figura 11.26 se muestran los resultados de una prueba de carga de un pilote de concreto de 
20 m de longitud (de 406 X 406 mm) empotrado en arena. Utilizando el método de Davisson, 


determine la carga última Q, Datos: E, = 30 x 10° kN/m?. 


Solución 
De la ecuación (11.67), 


= 0.012D, +oi(2) + Lib 
Su = 01 L ID AE 


v P P 
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D, = 300 mm, D = 406 mm, L = 20m = 20000 mm, A, = 406 mm X 406 mm = 
164836 mm? y E, = 30 X 10%kN/m?. De aquí, 


Su = (0.012) (300) + OE ) y (Qu) 20000) 


300 (30) (164836) 
= 3.6 + 0.135 + 0.0040, = 3.735 + 0.0040, 


La línea s, (mm) = 3.735 + 0.004Q, está trazada en la figura 11.26. La intersección de esta 
línea con la curva carga-asentamiento da la carga de falla O, = 1640 kN. 


Q,, = 1460 kN 
800 1600 2400 
T T i | T E 
| Q (kN) 
3.735 mm 
5 I- 
10 - 
15r 
20 - 


Y 
Asentamiento, s (mm) 


Figura 11.26 


MEER Asentamiento elástico de pilotes 


El asentamiento total de un pilote ante una carga vertical de trabajo O, está dado por 


Se = Se(1) + Se(2) T Se(3) (11.72) 
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donde 

$,, = asentamiento elastico del pilote 

s ,, = asentamiento del pilote causado por la carga en la punta del pilote 
e(2) 


$,4, = asentamiento del pilote causada por la carga transmitida a lo largo del fuste del pilote 


Si el material del pilote se supone elástico, la deformación del fuste del pilote se puede evaluar, 
de acuerdo con los principios fundamentales de la mecánica de materiales, como 


(On aF £O. L 
Seq) = A,E, (11.73) 


donde 


Ds — carga soportada en la punta del pilote en condición de carga de trabajo 
O, = carga soportada por la resistencia por fricción (superficial) en condición de carga 
de trabajo 
A, = área de la sección transversal del pilote 
L = longitud del pilote 
E, módulo de elasticidad del material del pilote 


La magnitud de £ varía entre 0.5 y 0.67 y dependerá de la naturaleza de la distribución de la re- 
sistencia por fricción (superficial) unitaria f a lo largo del fuste del pilote. 

El asentamiento de un pilote ocasionado por la carga soportada en la punta del pilote se 
puede expresar en la forma: 


qs, D 
Seo) = Ga 0 = 45) Lp (11.74) 


Ss 


donde 


D = ancho o diámetro del pilote 
dwp = Carga puntual por área unitaria en la punta del pilote — OA, 
E. = módulo de elasticidad del suelo en o debajo de la punta del pilote 
= relación de Poisson del suelo 
= factor de influencia = 0.85 


“E 
| 


Vesic (1977) también propuso un método semiempirico para obtener la magnitud del asen- 
tamiento de S oy Su ecuación es 


QC, 
Se(2) = Dq 
p 


(11.75) 


donde 


ge resistencia ültima en la punta del pilote 
C, — un coeficiente empírico 


Los valores representativos de C, para varios suelos se indican en la tabla 11.13. 
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Tabla 11.13 Valores comunes de Cp [de la ecuación (11.75)]. 


Tipo de suelo Pilote hincado Pilote perforado 


Arena (densa a suelta) 0.02-0.04 0.09-0.18 
Arcilla (firme a suave) 0.02-0.03 0.03-0.06 
Limo (denso a suelto) 0.03-0.05 0.09-0.12 


De "Design of Pile Foundations", de A.S. Vesic. SYNTHESIS OF HIGHWAY 
PRACTICE by AMERICAN ASSOCIATION OF STATE HIGHWAY 

AND TRANSPORT. Derechos de autor 1969 del TRANSPORTATION 
RESEARCH BOARD. Reimpresa con permiso del TRANSPORTATION 
RESEARCH BOARD en formato Texbook mediante el Copyright 

Clearance Center. 


El asentamiento de un pilote causado por la carga soportada por el fuste del pilote se obtie- 
ne de una relación similar a la ecuación (11.74), que es: 


(Ds D 2 
= (3/01 I 11.7 
Se(3) (2: El Ms) ws ( 6) 


donde 


p = perímetro del pilote 
L — longitud empotrada del pilote 
I, = factor de influencia 


Observe que el término O, /pL en la ecuación (11.76) es el valor promedio de f a lo largo del 
fuste del pilote. El factor de influencia, J, tiene una relación empírica simple (Vesic, 1977): 


ws? 


14539 +035, ie (11.77) 
D 


Vesic (1977) también propuso una relación empirica simple similar a la ecuación (11.75) 


para obtener s,,: 


One 
= 11.78 
Se(3) n ( ) 
En esta ecuación, C, = una constante empírica = (0.93 + 0.16 V L/D)C, (11.79) 


Los valores de C, para utilizarlos en la ecuación (11.75) se pueden estimar de la tabla 11.13. 


Ejemplo 11.10 


La carga de trabajo permisible sobre un pilote de concreto presforzado de 21 m de longitud que 
se hincó en arena es de 502 kN. El pilote tiene forma octagonal con D = 356 mm (consulte 
la tabla 11.3a). La resistencia superficial soporta 350 kN de la carga permisible y la punta 
soporta el resto. Utilice E, = 21 X 106 kKN/m’, E, = 25 X 10° kN/m?, u, = 0.35 y € = 0.62. 
Determine el asentamiento del pilote. 
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Solución 
De la ecuación (11.73), 


(Qu, + EQus)L 
A,E, 


Sea) 2m 


De la tabla 11.3a para D = 356 mm, el área de la sección transversal del pilote, A, = 1045 cm’. 
Además, el perímetro p = 1.168 m. Dato: O. = 350 kN, por lo tanto, 


OF > 302 — 330: 152 EN 
[152 + 0.62(350) (21) 
Sei) = > = = 0100353 m= 3.35 mm 
(0.1045 m^) (21 X 10°) 
De la ecuación (11.74), 


mm 152 0.356 
il — may. = 1 — 0.35?) (0. 
on. Qi ccena (E * Sl 0.357) (0.85) 


= EM m — 15.5 mm 


De nuevo, de la ecuación (11.76), 


(ne 
EE) 
a = Bar O35, | =2+035 /—= 4.69 


0.356 
1 — 0.35?) (4.69 
ES Menu x s) DU 
— 0.00084 m — 0.84 mm 


SIS 


De aquí, el asentamiento total es 


Se = Se(1) F Se(2) sis Se(3) = 3.35 + 15.5 + 0.84 = 19.69 mm L| 


EIEE Pilotes cargados lateralmente 


Un pilote vertical resiste una carga lateral movilizando la presión pasiva en el suelo que lo rodea. 
(Consulte la figura 11.1c). El grado de distribución de la reacción del suelo depende a) de la 
rigidez del pilote, b) de la rigidez del suelo y c) de la estabilidad de los extremos del pilote. En 
general, los pilotes cargados lateralmente se pueden dividir en dos categorías principales: (1) pilotes 
cortos o rígidos y (2) pilotes largos o elásticos. En las figuras 11.27a y 11.27b se muestra la na- 
turaleza de la variación de la deflexión de un pilote y la distribución del momento y de la fuerza 
cortante a lo largo de la longitud del pilote cuando éste se somete a una carga lateral. A continua- 
ción se resumen las soluciones para pilotes cargados lateralmente. 


Solución elástica 


Matlock y Reese (1960) proporcionaron un método general para determinar momentos y despla- 
zamiento de un pilote vertical empotrado en un suelo granular y sometido a una carga lateral en 
la superficie del terreno. Considere un pilote de longitud L sometido a una fuerza lateral Q, ya 
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Deflexión Cortante Momento 
OPM 
E g 
aa 
1, 
li 
1) 
1 
/, 
1, 
/ 
d 
iM 
1 
/ 
/ 
af Li 
a) 
Carga Deflexión Momento Cortante 


A 


Figura 11.27 Naturaleza de la variación de la deflexión de un pilote, del momento 
y de la fuerza cortante para a) un pilote rígido y para b) un pilote elástico. 


o, (Me 


EE 
z 
Y M 
4 
a) b) 
> xX > xX »X »X »X 
+x ie LV +p' 
| => 
e 
> « ma 
" | > 
Y ~I = 
Z r4 vA € Z 
c) 


Figura 11.28 a) Pilote cargado lateralmente; b) resistencia del suelo sobre un pilote causada por la carga 
lateral; c) convención de signos para el desplazamiento, la pendiente, el momento, el cortante y la reacción 
del suelo. 
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un momento M, en la superficie del terreno (z — 0), como se muestra en la figura 11.28a. En la 
figura 11.28b se muestra la forma flexionada general del pilote y la resistencia del suelo causada 
por la carga y el momento aplicados. 

De acuerdo con un modelo más simple de Winkler, un medio elástico (en este caso el suelo) 
se puede reemplazar por una serie de resortes elásticos independientes infinitamente cercanos 
entre sí. Con base en esta hipótesis. 


' (kN/m 
y LUNA (11.80) 
x(m) 
donde 
k = módulo de reacción del subsuelo 
p' = presión sobre el suelo 
x = deflexión 
El módulo del subsuelo para suelos granulares a una profundidad z se define como 
k, = nyz (11.81) 


donde n, = constante del módulo de reacción horizontal del subsuelo. 

Con referencia a la figura 11.28b y utilizando la teoría de vigas sobre una cimentación 
elástica, se puede escribir 

d*x i 
Ed TA =p (11.82) 

donde 
E, = módulo de elasticidad del material del pilote 
L, = momento de inercia de la sección del pilote 


Con base en el modelo de Winkler 
p' = —kx (11.83) 


El signo en la ecuación (11.83) es negativo debido a que la reacción del suelo es en la dirección 
opuesta a la de la deflexión del pilote. 
Al combinar las ecuaciones (11.82) y (11.83) se obtiene 


4 


d*x 
Esl ga + kx = 0 (11.84) 


La solución de la ecuación (11.84) resulta en las expresiones siguientes: 


Deflexión del pilote a cualquier profundidad [x (z)] 


[Du M,T? 
=A "B 
em) "EJ, "EI, 


(11.85) 


Pendiente del pilote a cualquier profundidad [0.(z)] 


6.(z) — A QT +B Hun (11.86) 
j : Ej, EE 
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Momento del pilote a cualquier profundidad [M_(z)] 


M.(z) = A,Q,T + B,M, (11.87) 


Fuerza cortante sobre el pilote a cualquier profundidad [V_(z)] 


M, 
V.(z) = ATO ar Bon (11.88) 
Reacción del suelo a cualquier profundidad [pP{@)] 
Q, M, 
pz) = Ay T a Jy D (11.89) 


donde 


A y, By, Ag, Bo, Am, Bm; Av, By, Ay y By son coeficientes 
T — longitud característica del sistema suelo-pilote 


E, 
= 2 (11.90) 
ny 
n, se definió en la ecuación (11.81) 


Cuando L = 5T, el pilote se considera pilote largo. Para L = 2T, el pilote se considera pilote 
rígido. En la tabla 11.14 se dan los valores de los coeficientes para pilotes largos (L/T = 5) en las 
ecuaciones (11.85) a (11.89). Observe que, en la primera columna de la tabla, 


(11.91) 


|^ 


es la profundidad adimensional. 

Las convenciones de los signos positivos para x,(z), 0.(z), M.(z), V.(z) y p:(z) adop- 
tadas en las deducciones en la tabla 11.14 se muestran en la figura 11.28c. En la figura 11.29 se 
muestra la variación de A , B , A, y B, para diversos valores de L/T = Zs: En donde se indica 
que, cuando L/T es mayor que aproximadamente 5, los coeficientes no cambian, lo cual es cierto 
sólo en pilotes largos. 

El cálculo de la longitud característica T para el pilote requiere suponer un valor apropiado 
de n,. En la tabla 11.15 se dan algunos valores representativos. 

Davisson y Gill (1963) crearon las soluciones elásticas similares a las dadas en las ecuacio- 
nes 11.85 a 11.89 para pilotes empotrados en un suelo cohesivo. Sus ecuaciones son 


(z) = oss + B! MT (11.92) 
os s i Ej, E Ej, 
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Tabla 11.14 Coeficientes para pilotes largos, k, = nz. 


Z 


0.0 
0.1 
0.2 
0.3 
0.4 
0.5 
0.6 
0.7 
0.8 
0.9 
1.0 
1.2 
1.4 
1.6 
1.8 
2.0 
3.0 
4.0 
5.0 


Ax A, Am A, A, B, B, 


2.435  — 1.623 0.000 1.000 0.000 1.623  —1.750 
2.273  — 1.618 0.100 0.989  —0.227 1.453  —1.650 
2.412  —1.603 0.198 0.956 | —0.422 1.203  —1.550 
1.952  —1.578 0.291 0.906  —0.586 1.143 —1.450 
1.796 | —1.545 0.379 0.840 —0.718 1.003 —1.351 
1.644  —1.503 0.459 0.764 | —0.822 0.873 | —1.253 
1.496  —1.454 0.532 0.677 | —0.897 0.752  —1.156 
1.333 1.397 0.595 0.585 | —0.947 0.642 —1.061 
1.216  —1.335 0.649 0.489  —0.973 0.540  —0.968 
1.086 | —1.268 0.693 0.392 —0.977 0.448 —0.878 
0.962 | —1.197 0.7277 0.295 —0.962 0.364 | —0.792 
0.738 | —1.047 0.767 0.109 —0.885 0.223  —0.629 
0.544 —0.893 0.772  —0.056  —0.761 0.112 —0.482 
0.381 —0.741 0.746 | —0.193 —0.609 0.029 —0.354 
0.247 —0.596 0.606 —0.298 —0.445  —0.030  —0.245 
0.142 —0.464 0.628 —0.371  —0.283  —0.070  —0.155 
—0.075 | —0.040 0.225 | —0.349 0.226 | —0.089 0.057 
— 0.050 0.052 0.000  —0.106 0.201 | —0.028 0.049 
— 0.009 0.025 | —0.033 0.015 0.046 0.000  —0.011 


Bn 


1.000 
1.000 
0.999 
0.994 
0.987 
0.976 
0.960 
0.939 
0.914 
0.885 
0.852 
0.775 
0.688 
0.594 
0.498 
0.404 
0.059 
—0.042 
— 0.026 


B, 


0.000 
— 0.007 
— 0.028 
—0.058 
—0.095 
—0.137 
—0.181 
— 0.226 
—0.270 
— 0.312 
— 0.350 
— 0.414 
— 0.456 
—0.477 
— 0.476 
— 0.456 
— 0.213 

0.017 

0.029 


B, 


0.000 
—0.145 
— 0.259 
— 0.343 
—0.401 
— 0.436 
—0.451 
— 0.449 
— 0.432 
— 0.403 
— 0.364 
— 0.268 
— 0.157 
— 0.047 

0.054 

0.140 

0.268 

0.112 
— 0.002 


De Drilled Pier Foundations, de R.J. Woodward, W.S. Gardner y D.M. Greer. Derechos de autor 1972 McGraw-Hill. 
Utilizada con permiso de McGraw-Hill Company. 


Tabla 11.15 Valores representativos de n,. 


Nh 
Suelo kN/m? 


Arena seca o hámeda 


Suelta 1800-2 200 

Media 5500-7 000 

Densa 15000-18000 
Arena sumergida 

Suelta 1000-1400 

Media 3 500-4500 

Densa 9 000-12 000 


M.(z) = A},O,R + B.M, 


donde A”, B', A’ y B’ son coeficientes. 
X x m m 
y 


(11.93) 


(11.94) 
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Figura 11.29 Variación de A,, B., A, y B, con Z 
[de Matlock, H. y Reese, L.C. (1960). “Generalized 
Solution for Laterally Loaded Piles", Journal of the 
Soil Mechanics and Foundations Division, American 
Society of Civil Engineers, vol. 86, nim. SM5, parte 
I, pp. 63-91. Con permiso de la ASCE]. > b) 


Los valores de los coeficientes A” y B’ se indican en la figura 11.30. Observe que 
e 

— 11.95 
R ( ) 


Lmix Ln 11.96 
máx R ( ) 
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0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 


Figura 11.29 (continuación) 


El uso de las ecuaciones (11.92) y (11.93) requiere conocer la magnitud de la longitud carac- 
terística, R. Que se puede calcular con la ecuación (11.94), si se conoce el coeficiente de reacción 
del subsuelo. Para arenas, el coeficiente de reacción del subsuelo lo dio la ecuación (11.81), 
que mostró una variación lineal con la profundidad. Sin embargo, en suelos cohesivos, la 
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-2 
0 
1 =l 
2 4 
N 
3 4 
2 Pe olor d ob. af A 4 - 
Figura 11.30 Variación de A’, B’, A! y B’ con Z 
[de Davisson, M.T. y Gill, H.L. (1963). “Laterally 
Loaded Piles in a Layered Soil System", Journal 
of the Soil Mechanics and Foundations Division, 5 


American Society of Civil Engineers, vol. 89, 
num. SM3, pp. 63-94. Con permiso de la ASCE]. b) 


Resistencia lateral ultima, 
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reacción del subsuelo se puede suponer que es aproximadamente constante con la profundidad. 
Vesic (1961) propuso la ecuación siguiente para estimar el valor de k: 


k = 0.65 | ED" Es (11.97) 
l Epl, 1— us 


AY 


Aqui, 


E. = módulo de elasticidad del suelo 
D = ancho (o diámetro) del pilote 
u, = relación de Poisson para el suelo 


Para todos los fines prácticos, la ecuación (11.97) se puede escribir como 
E, 


Análisis de la carga ültima: Método de Broms 


Para pilotes cargados lateralmente, Broms (1965) desarrolló una solución simplificada basada en 
las suposiciones de a) falla cortante en el suelo, que es el caso para pilotes cortos y b) flexión del 
pilote, que se rige por la resistencia a la fluencia plástica de la sección del pilote, que es aplicable 
a pilotes largos. La solución de Broms para calcular la resistencia a carga ültima, Qugy para pilotes 
cortos se da en la figura 11.31a. Una solución similar para pilotes empotrados en un suelo cohe- 
sivo se muestra en la figura 11.31b. En la figura 11.31a, observe que 


Qug) — 
Quo — Ex e 
D 
L L 
x Y rae 
Pilote restringido Pilote con cabeza libre 
200 5 50 4 Pilote 
alo restringido a 
Als 
160 4 4 407 
E 
3 Pilote con pl 
4 cabeza libre P 
120 5 ' o 304 
Pilote con * 
cabeza libre E T d 
2 N 
30 Pilote T: 2 204 
restringido - P E 
q^ 
40 - om 10 4 
0 T 1 0 T T T T 1 
0 4 8 12 16 20 0 4 8 12 16 20 
Longitud, 5 Longitud de empotramiento, > 
a) b) 


Figura 11.31 Solución de Broms para la resistencia lateral última de pilotes cortos a) en arena y b) en arcilla. 
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E = coeficiente de presión pasiva de tierra de Rankine = cas + £) (11.99) 


De manera similar, en la figura 11.31b, 


P 0.75q, 9.754, 
C, = cohesión no drenada ~ HS ^2 7 0.375q, (11.100) 


donde 


FS = factor de seguridad (= 2) 
q, — resistencia a la compresión simple 


En la figura 11.32 se muestra el análisis de Broms de pilotes largos. En la figura, el momento 
de fluencia para el pilote es 


(11.101) 
donde 


S — módulo de sección de la sección del pilote 
F, — esfuerzo de fluencia del material del pilote 


Al resolver un problema dado, los dos casos (es decir, la figura 11.31 y la figura 11.32) se deben 
revisar. 

La deflexión de la cabeza del pilote, x, (z = 0), en condiciones de carga de trabajo se puede 
estimar a partir de la figura 11.33. En la figura 11.33a, el término y se puede expresar como 


pa (11.102) 
EJ, 


El intervalo de n, para un suelo granular se da en la tabla 11.15. De igual forma, en la figura 
11.33b, que es para arcilla, el término K es el módulo horizontal del suelo y se puede definir como 


resión (KN/m? 
PA (11.103) 
desplazamiento (m) 
Además, el término f se puede definir como 
KD 
= 4 ————— 
[^ 4E,I, (11.104) 


Observe que, en la figura 11.33, Q, es la carga de trabajo. 


El siguiente es un intervalo general de valores de Ķ para suelos de arcilla. 


Resistencia a la compresión 


simple, q, K 
kN/m? kN/m? 
200 10 000-20 000 
200-800 20 000-40 000 


800 > 40000 
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1000 4 
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a M Pilote con cabeza libre Z 
É 1004 f 
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Figura 11.32 Solución de Broms para la resistencia lateral áltima de pilotes largos 
a) en arena y b) en arcilla. 
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10 4 
S| 84 
die 
5 
ll 
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d g 
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E cabeza libre 
E 
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E 
O 
E: 
El 
'$ 
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0 
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b) 


Figura 11.33 Solución de Broms para estimar la deflexión de la cabeza de un pilote 
a) en arena y b) en arcilla. 
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Ejemplo 11.11 


Considere un pilote de acero con sección H (HP 250 X 85) de 25 m de longitud, empotrado 
totalmente en un suelo granular. Suponga que n, = 12000 kN/m’. El desplazamiento en la 
punta del pilote es de 8 mm. Determine la carga lateral permisible, Q, Sea M, = 0. Utilice la 
solución elástica. 


Solución 
De la tabla 11.1a, para un pilote H 250 X 85, 


lp = 123 X 10> mis (respecto al eje más resistente) 
y sea 
lB = A X 105 kN/m? 
De la ecuación (11.90), 


E 207 X 105) (123 x 107° 
Tire qi ) CTS 
n, 12000 


Aquí, L/T = 25/1.16 = 21.55 > 5, por lo tanto, el pilote es largo. Debido a que M = 0. La 
ecuación (11.85) adopta la forma, 


~ 
x,(z) = A, 
BEL 
y se deduce que 
7 ET 
PS A T? 


En z= 0, x, 8 mm — 0.008 m y A, — 2.435 (consulte la tabla 11.14), por lo tanto, 


(0.008) (207 x 105) (123 x 1075) 
7 (2.435) (1.16°) 


Q; = 53.59 kN 


Esta magnitud de Q, se basa en sólo en la condición de desplazamiento límite. Sin em- 
bargo, la magnitud de Q basada en la capacidad de momento del pilote también se necesita 
determinar. Para M, = 0, la ecuación (11.87) se convierte en 


Mz) = ALOT 


De acuerdo con la tabla 11.14, el valor máximo de A, a cualquier profundidad es 0.772. 
El momento máximo permisible que puede soportar el pilote es 


I, 
Mméx) = fy 


2 
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Sea F, = 248 000 kN/m?. De la tabla 11.1a, = 23x 10° m* y d, = 0.254 m, por lo tanto 


ie 123 x 10% 
d, 0.254 
2 2 


Q Mimí) — (968.5 X 10 5) (248000) SN 
A (0.772) (1.16) EL. 


= 968.5. 105 mé 


Ahora, 


Debido a que on = 268.2 kN > 53.59 kN, se aplica el criterio de la deflexión. De aquí, 
O, = 53.59 kN. = 


Ejemplo 11.12 


Resuelva el ejemplo 11.11 mediante el método de Broms. Suponga que el pilote es flexible y 
que tiene su cabeza libre. Sea el esfuerzo de fluencia del material del pilote, p dS MN/n?; 
el peso específico del suelo, y = 18 kN/m? y el ángulo de fricción del suelo $' = 35°. 


Solución 

Revisamos la falla por flexión. De la ecuación (11.101), 
AL, = SE, 

De la tabla 11.1a, 


la 123 x 105° 


S = 
dı 0.254 
2 p 
Además, 
123 3€ 1 
M, = | ————— |(248 x 10?) = 2402 kN- 
y 0254 |‘ EAS S 
2 
y 
M, M, 240.2. 


mE mus c 8683 
D*y tan?| 45 + b (0.254)^(18) tan?| 45 + EX 


De la figura 11.32a, para M,/ DyK, — 868.8, la magnitud de om K Py (para un pilote de 
cabeza libre con e/D = 0) es de aproximadamente 140, por lo tanto, 


35 
Ou) = KOD y= 140 aras + 50250) = 152.4 kN 
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Enseguida, se revisa la deflexión de la cabeza del pilote. De la ecuación (11.102), 


| ; 12000 E 
i) = = z =a, Oom 
E A rM ORT x UR) 


por lo tanto, 
nL = (0.86) (25) = 21.5 


De la figura 11.33a, para nL = 21.5, e/L = 0 (pilote con cabeza libre); por consiguiente, 


x: GELD) iy) 
= 0.15 por interpolación 
Q,L 
y 
ALE 
EC 0.15L 
0.008)[(207 x 109) (123 x 1075) P^(12000)?^ 
_ (0.008)1( X )PA(200095 ey 
(0.15) (25) 
De aquí, on = 40.2 kN (< 152.4 kN). L| 


Ejemplo 11.13 


Suponga que el pilote de 25 m de longitud descrito en el ejemplo 11.11 es un pilote restringido y 
que está empotrado en un suelo de arcilla. Con los datos: c, = 100 kN/m? y K = 5000 kN/m’. 
El desplazamiento lateral permisible en la parte superior del pilote es de 10 mm. Determine la 
carga lateral permisible OF Considere M, m= 0. Utilice el método de Broms. 


Solución 
Del ejemplo 11.12, M, = 240.2 kN-m. Por lo tanto, 


M 
S 240.2 E 
CD (100) (0.254)? 


Para el pilote sin restricción, de la figura 11.32b, 


Que = (65) (100) (0.254)? = 419.3 kN 
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Revisión de la deflexión de la cabeza del pilote 
De la ecuación (11.104), 


D ED y (5000) (0.254) p 
A is (11207 >< 109) (123/56 105°) di 


BL = (0.334) (25) = 8.35 
De la figura 11.33b para BL — 8.35, por extrapolación la magnitud de 


x(Z=0)KDL _ 


Q, 
( ails Je 000) (0.254) (25) 
x (2 = 0) KDL 1000 i 
(O = 8 = 7 = 39.7 kN 
De aquí, Q, = 39.7 KN (< 419.3 KN). m" 


(kVA Fórmulas para el hincado de pilotes 


Para desarrollar la capacidad de soporte de carga deseada, un pilote de carga de punta debe pe- 
netrar el estrato denso de suelo lo suficiente o tener un contacto suficiente con un estrato de roca. 
Este requerimiento no siempre se puede satisfacer hincando un pilote hasta una profundidad pre- 
determinada, debido a que los perfiles de suelos varían. Por esa razón, se han desarrollado varias 
ecuaciones para calcular la capacidad ültima de un pilote durante su hincado. Estas ecuaciones 
dinámicas son de uso difundido en el campo para determinar si un pilote ha alcanzado un valor de 
carga satisfactorio a la profundidad predeterminada. Una de las primeras de esas ecuaciones, a la 
que comünmente se le refiere como fórmula del Engineering News Record (ENR), se deriva de 
la teoría del trabajo y la energía. Es decir, 


Energía impartida por el martinete por golpe — 
(resistencia del pilote)(penetración por golpe del martinete) 


De acuerdo con la fórmula ENR, la resistencia del pilote es la carga ültima Q,, expresada como 


Queste (11.105) 
"cC 
donde 
W, — peso del ariete 


h — altura de caída del ariete 
S — penetración del pilote por golpe del martinete 
C — una constante 
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La penetración del pilote, S, suele basarse en el valor promedio obtenido de los últimos gol- 
pes de hincado. En la forma original de la ecuación, se recomiendan los valores de C siguientes: 
Para martinetes de caída, 


C = 25.4 mm si S y h están en mm 
Para martinetes de vapor, 
C = 2.54 mm si S y h están en mm 


Además, se recomendó un FS — 6 para estimar la capacidad permisible del pilote. Observe que, 
para martinetes de acción simple y doble, el término W,/ se puede reemplazar por EH,, donde E 
es la eficiencia del martinete y H, es la energía nominal del martinete. Entonces, 


QO == (11.106) 


La fórmula ENR se ha revisado varias veces a lo largo de los años y también se han su- 
gerido otras fórmulas para el hincado de pilotes. Tres de las otras relaciones de uso general se 
encuentran tabuladas en la tabla 11.16. 

El esfuerzo máximo desarrollado sobre un pilote durante la operación de hincado se puede 
estimar a partir de las fórmulas de hincado de pilotes presentadas en la tabla 11.16. Para ilustrar 
esto, se utiliza la fórmula ENR modificada: 


| EWah We + nW, 
S+C WtW, 


Q, 


En esta ecuación, S es la penetración promedio por golpe del martinete, que también se puede 
expresar como 


Se (11.107) 


donde 


S está en mm 
N — nümero de golpes del martinete por 25.4 mm de penetración 


Entonces, 


E EW,h Wr + mw, 
(25.4/N) + 2.54. Wy + W, 


Q, (11.108) 


Los valores diferentes de N se pueden suponer para un martinete y pilote dados, y Q, se 
puede calcular. Luego el esfuerzo de hincado Q/A, se puede calcular para cada valor de N. Este 
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Tabla 11.16 Formulas para el hincado de pilotes. 


Nombre 


Formula 


Fórmula ENR modificada 


Fórmula danesa 
(Olson y Flaate, 1967) 


Fórmula de Janbu (Janbu, 1953) 


—OEWyh Wr + mw, 
“ S+C WtW, 
donde 


E = eficiencia del martinete 
C = 2.54 mm si las unidades de S y h están en mm 
W, = peso del pilote 
n = coeficiente de restitución entre el ariete 
y el casquete del pilote 


Valores comunes para E 


Martinetes de acción simple y doble 0.7-0.85 
Martinetes diesel 0.8-0.9 
Martinetes de caída libre 0.7-0.9 
Valores comunes para n 
Martinete de hierro colado y pilotes 
de concreto (sin casquete) 0.4-0.5 
Amortiguador de madera sobre pilotes de acero 0.3-0.4 
Pilotes de madera 0.25-0.3 
EH; 
O, — pu 
| EHgL 
S + 
2A,E, 
donde E = eficiencia del martinete 
Hg = energía nominal del martinete 
E, = módulo de elasticidad del material del pilote 
L = longitud del pilote 
A, = área de la sección transversal del pilote 
EH; 
O, = , 
KiS 
dond Ki, = Cy 1 +4) 14 d 
onde i d | | C; 


W, 
= 0.75 + 0.14 
Ca = 0.75 + 014| ay 


ya ( EH;L ) 
A,E,S? 
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procedimiento se puede demostrar con un conjunto de valores numéricos. Suponga que un pilote 
de concreto presforzado de 24.4 m de longitud se tiene que hincar con un martinete. Los lados del 
pilote miden 254 mm. De la tabla 11.3a, para este pilote, 


A, = 645 X 10 ^m? 
El peso del pilote es 
A,Ly, = (645 X 107%) (24.4 m) (23.58 kN/n?) = 37.1 kN 
Si el peso del casquete es de 2.98 kN, entonces 
W, = 37.1 + 2.98 = 40.08 kN 


Para el martinete, sean 


Energía nominal = 26.03 kN-m = H, = W,h 
Peso del ariete = 22.24 kN 


Suponga que la eficiencia del martinete es de 0.85 y que n = 0.35. Al sustituir estos valores en la 
ecuación (11.108) da 


a= (0.85) (26.03 x 1000) ][22.24 + (0.35)?(40.08)] 9639.08 
i 254 | 4 22.24 + 40.08 254 | o4 
N (7 N 


Ahora se puede elaborar la tabla siguiente: 


O, A, Q,A, 
N — (kN) (m?) (MN/ m?) 
0 0 645 x 1074 0 
2 632 645 x 1074 9.79 
4 1084 645 x 10-4 16.8 
6 1423 645 x 10-4 22.06 


8 1687 645 x 10-4 26.16 
10 1898 645 x 1074 29.43 
12 2070 645 x10 * 32.12 
20 2530 645 x 10 * 39.22 


Tanto el número de golpes del martinete por pulgada como el esfuerzo se pueden trazar en 
una gráfica, como se muestra en la figura 11.34. Si se traza una curva, el nimero de golpes por 
pulgada de penetración del pilote correspondiente al esfuerzo permisible de hincado del pilote 
se puede determinar con facilidad. 

Los esfuerzos de hincado reales en pilotes de madera están limitados a aproximadamente 
0.7f,. De manera similar, para pilotes de concreto y acero, los esfuerzos de hincado están limita- 
dos a aproximadamente 0.6f/ y 0.85 f, de manera respectiva. 

En la mayoría de los casos, los pilotes de madera se hincan con una energía del martinete 
de menos que 60 kN-m. Las resistencias de hincado están limitadas en su mayoría de 4 a 5 golpes 
por pulgada de penetración del pilote. Para pilotes de concreto y acero, los valores usuales de N 
son de 6 a 8 y de 12 a 14, respectivamente. 
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40 - 


304 


20 5 


Q,/A, (MN/m?) 


0 T T T T 1 
0 4 8 12 16 20 Figura 11.34 Gráfica del esfuerzo 


Nümero de golpes /25.4 mm (N) contra los golpes/25.4 mm. 


Ejemplo 11.14 


Un pilote de concreto precolado con sección transversal de 0.305 X 0.305 m se hinca por un 
martinete. 

Datos: 

Energía máxima nominal del martinete = 40.67 kN-m 
Eficiencia del martinete — 0.8 

Peso del ariete — 33.36 kN 

Longitud del pilote — 24.39 m 

Coeficiente de restitución — 0.4 

Peso del casquete del pilote — 2.45 kN 

E, = 20.7 X 106 kN/m? 

Número de golpes para los últimos 25.4 mm de penetración = 8 
Estime la capacidad permisible del pilote mediante 


a. La fórmula ENR modificada (utilice FS — 6) 
b. La fórmula danesa (utilice FS — 4) 
Solución 


Parte a 


EWeh Wr + nw, 
SEC WR Wa 
Peso del pilote + casquete = (0.305 X 0.305 x 24.39) (23.58 KN/m*) + 2.45 
= 55.95 kN 


Q, 
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Dato: W.h — 40.67 kN-m 


(0.8) (40.67 x 1000) _ 33.36 + (0.4)7(55.95) 


i = 2697 kN 
254 + 2.54 33.36 + 55.95 
O, 2697 
= — = —— e 449.5 
O FS 6 kN 
Parte b 
E B 
is TEE IL 
S+ 
VATES 


Utilice BS 20.7 X 106 kN/m? 


"m E 3! (0.8) (40.67) (24.39) m 


2A,E, 2(0.305 x 0.305) (20.7 x 10%kN/m?) 
0.8) (40.67 
o x X ) = 1857 kN 
mens DUIS SIS 
1857 
Qpem ==, ~ 464 KN B 


Capacidad de pilotes para pilotes hincados por vibración 


Los principios de los impulsores de pilotes vibratorios (figura 11.7e) se analizaron brevemente 
en la sección 11.4. Como se mencionó allí, el impulsor en esencia consiste de dos pesos contrarro- 
tatorios. La amplitud de la fuerza centrífuga de impulso generada por un martinete vibratorio se 
puede dar como 


F = mew (11.109) 
donde 


m = masa rotatoria excéntrica total 
e = distancia entre el centro de cada masa rotatoria y el centro de rotación 
w = frecuencia circular de operación 


Los martinetes vibratorios por lo general incluyen un peso estático aislado que puede variar 
de 4 a 40 KN. El peso estático está aislado de la oscilación por unos resortes, por lo que actúa 
como una carga neta hacia abajo ayudando a la eficiencia de hincado al incrementar la velocidad 
de penetración del pilote. 

El uso de impulsores vibratorios de pilotes comenzó a principios de la década de 1930. 
La instalación de pilotes con impulsores vibratorios produce menos ruido y daño al pilote, en 
comparación con el hincado de impacto. Sin embargo, debido a una comprensión limitada de las 
relaciones entre la carga, la velocidad de penetración y la capacidad de carga de los pilotes, este 
método no ha ganado popularidad en Estados Unidos. 


612 
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Los impulsores vibratorios de pilotes estan patentados. Algunos ejemplos son el Bodine 
Resonant Driver (BRD), el Vibro Driver de la McKiernan-Terry Corporation y el Vibro Driver 
de la L.B. Foster Company. Davisson (1970) proporcionó una relación para estimar la capacidad 
ültima de un pilote en suelo granular: 

En unidades SI, 


0.746(H,) + 98(v, m/s) 
2 (v m/s) + (Sz m/ciclo) (fHz) 


O, (kN) (11.110) 


donde 


H = caballos de potencia suministrados al pilote 
v = velocidad final de penetración del pilote 
„ = factor de pérdida 


[22 
Il 


f = frecuencia, en Hz 


El factor de pérdida S, para varios tipos de suelos granulares es como sigue (Bowles, 1996): 


Pilotes de tubo con extremo cerrado 


e Arena suelta: 0.244 X 10? m/ciclo 
e Arena medio densa: 0.762 X 10? m/ciclo 
e Arena densa: 2.438 X 10? m/ciclo 


Pilotes H 


e Arena suelta: —0.213 X 10^? m/ciclo 
e Arena medio densa: 0.762 X 10^? m/ciclo 
e Arena densa: 2.134 X 10^? m/ciclo 


En 2000, Feng y Deschamps proporcionaron la relación siguiente para la capacidad ultima 
de pilotes hincados por vibración en suelo granular: 


3.6(F. + 11W3) — Lg 


= E ; 
1+18x 10^— VOCR 


Q, (11.111) 


Aquí, 


F, = fuerza centrifuga 
W, = peso estático 
v, — velocidad final de penetración del pilote 
c = velocidad de la luz [1.8 X 10!° m/min] 
OCR = relación de sobreconsolidación 
4 ^ longitud empotrada del pilote 
L — longitud del pilote 


c 
Il 
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Ejemplo 11.15 


Considere un pilote de acero de 20 m de longitud hincado por un Bodine Resonant Driver 
(sección HP 310 X 125) en una arena medio densa. Si H, = 350 caballos de potencia, D 
0.0016 m/s y f = 115 Hz, calcule la capacidad última del pilote, O... 


Solución 
De la ecuación (11.110), 


0.746H, + 980, 
SN 


Para un pilote HP en una arena medio densa, S, ~ 0.762 X 1073 m/ciclo. Por lo tanto, 


(0.746) (350) + (98) (0.0016) 
~ 0.0016 + (0.762 x 103) (115) 


O, = 2928 kN E 


WIECH Fricción superficial negativa 


La fricción superficial negativa es una fuerza de arrastre hacia abajo ejercida sobre un pilote por 
el suelo que lo rodea. Esa fuerza puede existir en las condiciones siguientes, entre otras: 


1. Si un relleno de arcilla se coloca sobre un estrato de suelo granular en el cual se hinca un pi- 
lote, el relleno gradualmente se consolidará. El proceso de consolidación ejercerá una fuerza 
de arrastre hacia abajo sobre el pilote (consulte la figura 11.35a) durante el periodo de conso- 
lidación. 

2. Si un relleno de suelo granular se coloca sobre un estrato de arcilla suave, como se muestra en 
la figura 11.35b, inducirá el proceso de consolidación en el estrato de arcilla y de esta manera 
ejercerá un arrastre hacia abajo sobre el pilote. 

. Al disminuir el nivel freático aumentará el esfuerzo vertical efectivo sobre el suelo a cualquier 
profundidad, lo que inducirá un asentamiento por consolidación en la arcilla. Si un pilote se 
ubica en el estrato de arcilla, se someterá a una fuerza de arrastre hacia abajo. 


W 


a) 


Figura 11.35 Fricción superficial negativa. 
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En algunos casos, la fuerza de arrastre hacia abajo puede ser excesiva y ocasionar la falla de 
la cimentación. En esta sección se resumen dos métodos tentativos para el cálculo de la fricción 
superficial negativa. 


Relleno de arcilla sobre suelo granular (figura 11.35a) 


Similar al método f presentado en la sección 11.12, el esfuerzo superficial negativo (hacia abajo) 
sobre un pilote es 


fa = K'o, tan ó' (11.112) 
donde 
K' = coeficiente de presión de tierra = K, = 1 — sen $' 
a’ = esfuerzo vertical efectivo a cualquier profundidad z = Yz 
Y; = peso específico efectivo del relleno 


ô' = ángulo de fricción entre el suelo y el pilote ~ 0.5-0.7¢' 


De aquí, la fuerza de arrastre hacia abajo sobre un pilote es 


ll pK'y;H; tan 0' 


QO, = | (pK y tano ede = > (11.113) 


0 


donde H, = altura del relleno. Si el relleno está arriba del nivel freático, el peso específico efecti- 
vo Y; se debe reemplazar por el peso específico húmedo. 


Relleno de suelo granular sobre arcilla (figura 11.35b) 


En este caso, la evidencia indica que el esfuerzo superficial negativo sobre el pilote puede existir 
dez = 0az = L, a la que se le refiere como profundidad neutra. (Consulte Vesic, 1977, pp. 25-26). 
La profundidad neutra se puede dar como (Bowles, 1982) 


(11.114) 


, 


Y 


xum The 2 y 


donde y, y y' = pesos específicos efectivos del relleno y del estrato de arcilla subyacente, res- 
pectivamente. 

Para pilotes de carga de punta, se puede suponer que la profundidad neutra está ubicada en 
la punta del pilote (es decir, L, = L — H p 

Una vez que se determina el valor de L,, la fuerza de arrastre hacia abajo se obtiene de la 
manera siguiente: la fricción superficial negativa unitaria a cualquier profundidad de z = 0 
az-—L,es 


fa = K'o, tan ô' (11.115) 
donde 
K' = K, = 1 — send” 


o, = yjHo + yz 
8' = 0.5-0.7¢' 
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Ti Ly 
Q, = | Pf, dz = | pK'(yjH; + y'z)tan 8' dz 
0 0 
L?pK'y tan ô' 


= (pK'y;H, tan 9')L, 4 (11.116) 


Si el suelo y el relleno estan arriba del nivel freatico, los pesos especificos efectivos se de- 
ben reemplazar por pesos especificos himedos. En algunos casos, los pilotes se pueden recubrir 
con bitumen en la zona de arrastre hacia abajo para evitar este problema. 

Un numero limitado de estudios de casos de fricción superficial negativa se encuentra en la 
bibliografía sobre el tema. Bjerrum y colaboradores (1969) reportaron el monitoreo de la fuerza 
de arrastre hacia abajo sobre un pilote de prueba en Sorenja en la bahía de Oslo, Noruega (deno- 
tado como pilote G en el artículo original). El estudio de Bjerrum y colaboradores (1969) también 
lo analizaron Wong y Teh (1995) en términos del pilote hincado en un lecho de roca a 40 m. En 


la figura 11.36a se muestra el perfil del suelo y el pilote. Wong y Teh estimaron las cantidades 
siguientes: 


e Relleno: Peso específico húmedo, y; = 16 kN/ m? 
Peso específico saturado, Yar) = 18.5 kN/ m? 
Por lo tanto 


yr = 18.5 — 9.81 = 8.69 kN/m' 
y 
Fuerza axial en el pilote (kN) 
Y= 16kN/m' 0 1000 2000 3000 
— 0 + l | J 
2m qu ~ Reliéno `. PE A 
r^ Nivel Relleno \ 
llm freático 4 
ij Ysat (f) = 18.5 KN/m* EP 10 7 A 
2 | \ 
ut e 
40 m = 204 x 
E 
Pilote D = 500 mm Z * 
= Y 
o 
\ 
E 
0 = 
Arcilla 2 * 
N 
* 
N 
S 
N 
Y 40 En 
ZU, FEA Roca A VA Leere A, d 
a) b) 


Figura 11.36 Fricción superficial negativa sobre un pilote en la bahía de Oslo, Noruega [basada en Bjerrum 
y colaboradores (1969) y Wong y Teh (1995)]. 
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Arcilla: K' tan 6’ ~ 0.22 

Peso específico efectivo saturado, y' = 19 — 9.81 = 9.19 kN/m3 
Pilote: L=40m 

Diámetro, D = 500 mm 


Asi pues, la fuerza de arrastre hacia abajo maxima sobre el pilote se puede estimar con la 


ecuación (11.116). Como en este caso el pilote es uno de carga de punta, la magnitud de L, = 27 my 


Lipy'(K' tan 8’) 
2 


= (p)(K' tan 0')[y, X 2 + (13 — 2) ys][L,) + 


(27)? (a X 0.5) (9.19) (0.22) 
2 


O, = (m X 0.5)(0.22)[(16 x 2) + (8.69 x 11)](27) + 
= 2348 kN 


El valor medido de Q , máxima fue de aproximadamente 2500 kN (figura 11.36b), que concuerda 
bien con el valor calculado. 


Ejemplo 11.16 


En la figura 11.35a, sea H, = 2 m. El pilote tiene sección transversal circular con un diámetro 
de 0.305 m. Para el see que está arriba del nivel freático, Vy = 16 kN/m? y $' = 32°. De- 
termine la fuerza de arrastre total. Utilice 6’ = 0.6¢’. 


Solución 
De la ecuación (11.113), 


pK'y,;H; tan ô' 
f 2 
con 
p = m (0.305) = 0.958 m 
K'= 1 — send’ = 1 — sen32 = 0.47 
y 


= (0.6) (32) = 19.2° 
Por consiguiente, 


(0.958) (0.47) (16) (2)? tan 19.2 
2 


— 5.02 kN [] 


Qn = 


Ejemplo 11.17 


En la figura 11.35b, sea 2 2 m, diámetro del pilote = 0.305 m, H= 16.5 KN/m?, pleia = 34°, 
Yara = 172 kN/m? y L = 20 m. El nivel freático coincide cun la parte superior del estrato 
de arcilla. Determine la fuerza de arrastre hacia abajo. Suponga que 6’ = 0.6’ 


arcilla* 
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Solución 
La profundidad del plano neutro se da en la ecuación (11.114) como 


JE: p Y , 


L,= 
Y 


Observe que Y; en la ecuación (11.114) se reemplazó por y, debido a que el relleno está arriba 
del nivel freático, por lo tanto, 


NES) | (20-2) , (165)Q) | | (2)(16.5) (2) 
La 2 17.2 — 9.81) (17.2 — 9.81) 


Lı 


242.4 
D MI TE 


1 


Ahora, de la ecuación (11.116), se tiene 


L2pK'y' tan 6’ 
O, = (pK'y,H, tan 6’) L, + PES 1G 
con 
p = 7(0.305) = 0.958 m 
y 
K'= 1 — sen34? — 0.44 
De aquí, 
O, = (0.958) (0.44) (16.5) (2) [tan(0.6 x 34)](11.75) 
, C175) (0958) (0.44) (17.2 = 9.81)[tan(0.6 x 34)] 
2) 
= 60.78 + 79.97 = 140.75 kN L| 
Grupos de pilotes 


IF Eficiencia de grupo 


En la mayoría de los casos, los pilotes se utilizan en grupos, como se muestra en la figura 11.37, 
para transmitir la carga estructural al suelo. Un larguero de pilotes se construye sobre un grupo 
de pilotes. El larguero puede estar en contacto con el terreno, como en la mayoría de los casos 
(consulte la figura 11.372), o bien arriba del terreno, como en el caso de plataformas fuera de la 
costa (consulte la figura 11.37b). 

La determinación de la capacidad de soporte de carga de grupos de pilotes es extremada- 
mente complicada y atin no se ha resuelto por completo. Cuando los pilotes se colocan cerca 
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Larguero de pilotes 
Sección 


> 
OTT 
LAUT id YRC CARY ot | 


Nivel freático 


k— d —»|«— d >| 


Planta k— d —=>k— d =>) 
^ 9 © 0 


b) 


(Nota: L,> B,) 


d 
l 
l | 
B, © e @ i Número de pilotes en un grupo = n; X m 
l 
d 


y E "| Ly = (m ~ Dd + 2/2) 
vr O e @ * B, =m- Id + 200/2 
a) 


PE TL 


Figura 11.37 Grupos de pilotes. 


unos de otros, una suposición razonable es que los esfuerzos transmitidos por los pilotes al suelo se 
traslaparán (consulte la figura 11.37c), reduciendo la capacidad de soporte de carga de los pilotes. 
Idealmente, los pilotes en un grupo se deben espaciar de manera que la capacidad de soporte de carga 
del grupo no sea menor que la suma de la capacidad de carga de los pilotes individuales. En la 
práctica, el espaciamiento centro a centro mínimo, d, es de 2.5D y, en situaciones ordinarias, en 
realidad es de aproximadamente 3 a 3.5D. 
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La eficiencia de la capacidad de soporte de carga de un grupo de pilotes se puede definir 
como 


_ Qe 
SO 


(11.117) 


1] = eficiencia de grupo 
O...) = capacidad de soporte de carga última del grupo de pilotes 
O — capacidad de soporte de carga última de cada pilote sin el efecto de grupo 


Muchos ingenieros estructurales utilizan un análisis simplificado para obtener la eficiencia 
de grupo para pilotes de fricción, en particular en arena. Este tipo de análisis se puede explicar 
con ayuda de la figura 11.37a. Dependiendo de su espaciamiento dentro del grupo, los pilotes 
actúan de una de dos maneras: (1) como un bloque, con dimensiones L, x B, X L,o (2) 
como pilotes individuales. Si los pilotes actáan como un bloque, la capacidad por fricción es 
From? A = Quy [Nota: p= perímetro de la sección transversal del bloque = 2(n, + n, — 2)d 
+ 4D y de e. 
que actúa individualmente, Q, = PLL rom 
pilote). Entonces, 


= resistencia por fricción unitaria promedio]. De manera similar, para cada pilote 
(Nota: p = perímetro de la sección transversal de cada 


Qn) Foro 2 01 + na — 2)d 3r 4D]L 


T] — 
X O, nm>pL form (1 118) 
2(n; =P Ma — 2)d =P 4D 
pn,n, 
De aquí, 
2(n, + n, — 2)d + 4D 
On =| — pe. (11.119) 
prin) 


De la ecuación (11.119), si el espaciamiento centro a centro d es lo suficientemente grande, y > 1. 
En ese caso, los pilotes se comportarán como pilotes individuales. Así pues, en la práctica, si 
y € 1, entonces 


Qs = nd Q, 
y sin = 1, entonces 


Qet) = 2 O, 


Existen algunas otras ecuaciones como la ecuación (11.119) para calcular la eficiencia de 
grupo de pilotes de fricción. Algunas se indican en la tabla 11.17. 

Sin embargo, es importante reconocer que las relaciones como la ecuación (11.119) son 
simplistas y no se deben emplear. De hecho, en un grupo de pilotes, la magnitud de f rom depende 
de la ubicación del pilote en el grupo (por ejemplo como en la figura 11.38). 
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Tabla 11.17 Ecuaciones para la eficiencia de grupo de pilotes de fricción. 


Nombre Ecuación 
nj — 1)m + (n; — 1)n 
Ecuación de Converse-Labarre "771 (n Jn + (m m 0 
90n,n; 

donde 0 (grados) = tan! (D/d) 
Ecuación de Los Ángeles D 1 
Group Action di ndn [n (m ) 

+ m(n — 1) + V2(n — 1) (n; - 1)] 

Ecuación de Seiler-Keeney 11d ntn,—2 
(Seiler y Keeney, 1944) 1 1 1-1) | m +n-1 


donde d está en pies 


L 
— =18 

sob D - 
D = 250 mm 


Pilote de borde 


ÉS 
© 


Pilote de esquina 


w 
o 
| 


t2 
© 
| 


Fricción superficial promedio, f (KN/m?) 


10 -= 


Asentamiento (mm) 


Figura 11.38 Fricción superficial promedio rom) basada en la 
ubicación del pilote (según Liu y colaboradores, 1985). 


Eficiencia de grupo, y 
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Figura 11.39 Variación de la 


6 g eficiencia de grupos de pilotes 
en arena (basada en Kishida y 
Meyerhof, 1965). 


Ola + 7 


En la figura 11.39 se muestra la variación de la eficiencia de grupo y para un grupo de pi- 
lotes de 3 X 3 en arena (Kishida y Meyerhof, 1965). Se puede observar que, para arenas suelta y 
media, la magnitud de la eficiencia de grupo puede ser mayor que 1. Esto se debe principalmente 
a la densificación de la arena alrededor del pilote. 


Capacidad última de grupos de pilotes en arcilla saturada 


En la figura 11.40 se muestra un grupo de pilotes en arcilla saturada. Por medio de la figura, se 
puede estimar la capacidad de soporte de carga de grupos de pilotes de la manera siguiente: 


Paso 1. 


Paso 2. 


Se determina >O, = nn (Q, + Q ). De la ecuación (11.18), 
Qp = A [Icu] 


donde c,, , = cohesión no drenada de la arcilla en la punta del pilote. Además, de 


u(p) 


la ecuación (11.55), 
O, = È ape, AL 
Por lo tanto, 
È Q, = mn [9A Cup) + È apc, AL] (11.120) 


Se determina la capacidad última suponiendo que los pilotes en el grupo actúan 
como un bloque con dimensiones L, X B, X L. La resistencia superficial del 


bloque es 
> p,c, AL = %2(L, + B,)c,AL 
Calcule la capacidad de carga de punta: 


Apap z A CupyNe = (L4B4) Cup NX 
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M 


Figura 11.40 Capacidad áltima de grupos 
de pilotes en arcilla. 


EX oar EDITUS 
i h 22 (L; + B,)c, AL 
{ Cy = Cu(1) 
4 N 
1 N 
L 
{ | ! Cy = Cu) 
1 N 
4 | Y 
d | k Cu = Cu(3) 
A - =h- TE 
Á 
EDU TREE 
L, B, Cu (y Né 
EE LB Qd 
l l 
l : l 
| oL ONCE OO 
k L >| 


Se obtiene el valor del factor de capacidad de carga N* de la figura 11.41. Enton- 
ces, la carga última es 


È QO, = LeBeau Nž + 2 2(L, + B,)e, AL (11.121) 


Paso 3. Se comparan los valores obtenidos con las ecuaciones (11.120) y (11.121). El 
menor de los dos valores es Q, 


(u) 


Figura 11.41 Variación de N* con L,/B, y L/B,. 
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Ejemplo 11.18 


La sección de un grupo de pilotes de 3 X 4 en una arcilla saturada estratificada se muestra en la fi- 
gura 11.42. Los pilotes tienen sección transversal cuadrada (356 X 356 mm). El espaciamiento 
centro a centro, d, de los pilotes es de 889 mm. Determine la capacidad de soporte de carga 
permisible del grupo de pilotes. Utilice FS — 4. Observe que el nivel freático coincide con la 
superficie del terreno. 


Solución 
De la ecuación (11.120), 


20, = nin, [9A Cup) + oi PCyayLy + a2pey2)L2] 


De la figura 11.42, c, = 50.3 KN/m? y c, = 85.1 kN/m?. 
Para el estrato superior con c,,, = 50.3 KN/m”, 


Cu(1) 50.3 

= —— = 0.503 
Dr 100 
De la tabla 11.10, a, ~ 0.68. De manera similar, 
Cu(2) S 

= —— = 0.85 
Pa 100 
a = 0.51 
XQ, = (3)(4) (9)(0.356)?(85.1) + (0.68) (4 X 0.356) (50.3) (4.57) 
4 + (0.51) (4 X 0.356) (85.1) (13.72) 
= 14011 kN 


Para pilotes que actáan como un grupo, 


L, = (3)(0.889) + 0.356 = 3.023 m 
B, = (2) (0.889) + 0.356 = 2.134 m 


Arcilla 
c, = 50.3 kN/m? 
Ysa = 17.6 KN/M? 


Arcilla 
c, = 85.1 KN/m? 
Ysa = 19.02 KN/m? 


Figura 11.42 Grupo de pilotes en 
889 mm una arcilla saturada estratificada. 
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L 

P aD 
B, 2134 

L 1829 
TE 


g 


De la figura 11.41, N* = 8.75. De la ecuación (11.121), 


XO, = BM + 22CL, + B) AL 
= (3.023) (2.134) (85.1) (8.75) + (2) (3.023 +2.134)[(50.3) (4.57) 
+ (85.1) (13.72)] 
= 19217 kN 


De aquí, YO, = 14 011 kN. 


14011 — 14011 
ES 4 


So ~ 3503 kN 7 


IPM Asentamiento elástico de grupo de pilotes 


En general, el asentamiento de un grupo de pilotes ante una carga de trabajo similar por pilote 
aumenta con el acho del grupo (B,) y con el espaciamiento centro a centro de los pilotes (d). En 
la bibliografia correspondiente se han reportado varias investigaciones relacionadas con el asen- 
tamiento de grupos de pilotes. La relación más simple para el asentamiento de grupos de pilotes 
la dio Vesic (1969), y es, 


B, 
Ne 11.122 
KO) D? ( ) 
donde 
S o — asentamiento elástico del grupo de pilotes 
B, = ancho de la sección del grupo de pilotes 


g 
D = ancho o diámetro de cada pilote en el grupo 


s, = asentamiento elástico de cada pilote a una carga de trabajo comparable (consulte la sec- 
ción 11.15) 


Meyerhof (1976) sugirió, para grupos de pilotes en arena y grava, en el asentamiento elás- 
tico, la relación empírica 


0.964 V Bel 


Sole) (mm) = Neo 


(11.123) 


11.22 Asentamiento elástico de grupo de pilotes 625 


donde 
q = Q,/(L,B,) (en kN/m^) (11.124) 


y 


L, y B, = longitud y ancho de la sección del grupo de pilotes, respectivamente (m) 
Neo = numero de penetración estándar promedio dentro del asiento del asentamiento (=~ B, 
de profundidad debajo de la punta de los pilotes) 
I = factor de influencia = 1 — L/8B, =0.5 (11.125) 
L = longitud de empotramiento de los pilotes (m) 


De manera similar, el asentamiento del grupo de pilotes está relacionado con la resistencia a la 
penetración de cono mediante la fórmula 


qB,I 
Va === 11.126 
g(e) 24. ( ) 


donde q, = resistencia a la penetración de cono promedio dentro del asiento del asentamiento. 
(Observe que, en la ecuación (11.126), todas las cantidades están expresadas en unidades con- 
sistentes). 


Ejemplo 11.19 


Considere un grupo de pilotes de concreto presforzado de 3 X 4, cada uno de 21 m de longitud, 
en un estrato de arena. Los detalles de cada pilote y de la arena son similares a los descritos en 
el ejemplo 11.10. La carga de trabajo para el grupo de pilotes es de 6024 kN (3 X 4 X OF 
donde Qu = 502 kN como en el ejemplo 11.10) y d/D = 3. Estime el asentamiento elástico 
del grupo de pilotes. Utilice la ecuación (11.123). 


Solución 


2D 
Boe=(3—1)d+ E = (2)(3D) + D = 7D = (7)(0.356 m) = 2.492 m 
Del ejemplo 11.10, s, — 19.69 mm. De aquí, 


2.402 
Se(g) = 0356 419.69) — 52.09 mm [| 
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WPM Asentamiento por consolidación de grupo de pilotes 


El asentamiento por consolidación de un grupo de pilotes en arcilla se puede estimar utilizando 
el método 2:1 de distribución del esfuerzo. El cálculo comprende los pasos siguientes (consulte 
la figura 11.43): 


Paso 1. Seala profundidad de empotramiento de los pilotes L. El grupo se somete a una 
carga total de Qy Si el casquete del pilote está debajo de la superficie original 
del terreno, Q, es igual a la carga total de la superestructura sobre los pilotes, 
menos el peso efectivo de suelo arriba del grupo de pilotes removido por la 
excavación. 

Paso 2. Se supone que la carga Q, se transmite al suelo iniciando a una profundidad de 
2L/3 desde la parte superior del pilote, como se muestra en la figura. La carga Q, 
se difunde a lo largo de la línea dos vertical a uno horizontal desde esta profundi- 
dad. Las líneas aa’ y bb’ son las dos líneas 2:1. 

Paso 3. Se calcula el incremento en el esfuerzo efectivo causado en la mitad de cada 
estrato de suelo por la carga Q, La fórmula es 


Ao! = Q: (11.127) 
' (B, T Zi) (L, + Zi) 
Faves 
B, e e © a 
lé: one 
k—L, —>| 


Q; 


o de arcilla 1 


strato de arcilla 2 


Estrato de arcilla 


a P. M s 
M Sr si 
A. v. ¿Roca uz N oa TASHA 


[ 
S 
i dT Ne 
Se LS a 


Figura 11.43 Asentamiento por consolidación de grupo de pilotes. 
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donde 


Ag; — incremento en el esfuerzo efectivo a la mitad del estrato i 
Ly B, = longitud y ancho, respectivamente, del grupo de pilotes planeado 
z, — distancia desde el plano en que los pilotes transmiten la carga al suelo 
hasta la mitad del estrato de arcilla i 


Por ejemplo, en la figura 11.43, para el estrato 2, f= LIN para el estrato 3, 
z; = L, + L,/2 y para el estrato 4, z, = L, + L, + L,/2. Sin embargo, observe 
que no habrá incremento en el esfuerzo en el estrato de arcilla 1, debido a que se 
encuentra arriba del plano horizontal (z — 0) desde el cual empieza la distribución 
del esfuerzo hasta el suelo. 

Paso 4. Se calcula el asentamiento por consolidación de cada estrato causado por el es- 
fuerzo incrementado. La fórmula es 


A ^eo jy (11.128) 
S) = | > |H; . 
eli) L+ 5 : 
donde 
As; = asentamiento por consolidación del estrato i 
Ae am cambio en la relación de vacíos causado por el incremento en el esfuerzo 
en el estrato i 
a» relación de vacíos inicial del estrato i (antes de la construcción) 
H, = espesor del estrato i. (Nota: en la figura 11.43, para el estrato 2, H= Li; 


para el estrato 3, H, = L, y para el estrato 4, H, = L,) 


Las relaciones que comprenden Ae,, se dan en el capitulo 1. 
Paso 5. Entonces el asentamiento por consolidación del grupo de pilotes es 


As) = HAS (11.129) 


Observe que el asentamiento por consolidación de los pilotes se puede iniciar por rellenos colo- 
cados en la cercanía, por cargas en pisos adyacentes o por la disminución de los niveles freáticos. 


Ejemplo 11.20 


En la figura 11.44 se muestra un grupo de pilotes en arcilla. Determine el asentamiento por 
consolidación de los pilotes. Todas las arcillas están normalmente consolidadas. 


Solución 

Como las longitudes de los pilotes son de 15 m cada una, la distribución del esfuerzo empieza 
a una profundidad de 10 m debajo de la parte superior del pilote. Se sabe que O, = 2000 kN. 
Cálculo del asentamiento del estrato de arcilla 1 

Para arcillas normalmente consolidadas 


(Co) H;) Jo E SF 2I 


Ase) = 
eu) E s €o(1) 


To) 


Q, 2000 
(Le + 2:)(B,+ z) (8.3 + 3.5) (2.2 + 3.5) 


Acii = = 51.6 kN/m? 
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Q, = 2000 kN 


y “Arena”. DN 
y = 162 kN/m* 4 4 


4 Grupo 
de pilotes 


Ysa = 18.9 kN/n? 
e, = 0.7 

C, = 0.2 

You = 19 KN/m? 
e, = 0.75 

C, = 0.25 


oM ET i 
AITANA M "ERIS 
* j^ SE La y Roca - id» m 

SE 7 anew OR ; 


> 


=> 


[eti 


rupo de pilotes: L, = 3.3 m; B, = 22m 


(no a escala) 


Figura 11.44 Asentamiento por consolidación de un grupo de pilotes. 


To) ^ 2(16.2) + 12.5(18 — 9.81) = 134.8 kKN/m' 


Por lo tanto, 


(0.3) (7) 134.8 + 51.6 
AS.) = 1 


| — 0.1624 m — 162.4 mm 
il ar (016% 134.8 


Asentamiento del estrato 2 


Igual que para el estrato 1, 


C.2) H» O42) T Ag) 
ASe) = 1 


Il 3E €o(2) 0,0) 


Tho) = 2(16.2) + 16(18 — 9.81) + 2(18.9 — 9.81) = 181.62 kN/m? 


2000 
(SERE SES 


Ag = = 14.52 kN/m? 


De aquí, 


(0.2) (4) 181.62 + 14.52 
AS.) = 


= 0057 m = Ey 
15807 181.62 | Qoo s 
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Asentamiento del estrato 3 
Continuando de forma análoga, se tiene 


obe) = 181.62 + 2(18.9 — 9.81) + 1(19 — 9.81) = 208.99 kN/m? 


2000 


Adis = = 92 kN/m? 
voc esum E 9 BLUR 
0.25) (2 208.99 + 9.2 
As.) = C ( ) = 0.0054 m = 5.4 mm 
1 + 0.75 208.99 


De aqui, el asentamiento total es 


Ases = 162.4 + 15.7 + 5.4 = 183.5 mm " 


WP Pilotes en roca 


Para pilotes de carga de punta apoyados sobre roca, en la mayoría de los reglamentos de construc- 


ción se especifica que Q 


e) 7 XQ, siempre que el espaciamiento mínimo centro a centro de los 


pilotes sea D + 300 mm. Para pilotes H y pilotes con sección transversal cuadrada, la magnitud 
de D es igual a la dimensión diagonal de la sección transversal del pilote. 


En la figura P11.1 se muestra un pilote de concreto de 12 m de longitud. Estime la carga 

de punta áltima Q, mediante 

a. El método de Meyerhof 

b. El método de Vesic 

c. El método de Coyle y Castello 

Use m = 600 en la ecuación (11.26) 

Remítase al pilote que se muestra en la figura P11.1. Estime la resistencia lateral Q, 

a. Utilizando las ecuaciones (11.40) a (11.42). Utilice K = 1.3 y 6’ = 0.89” 

b. El método de Coyle y Castello [ecuación (11.44)] 

Con base en los resultados de los problemas 11.1 y 11.2, recomiende una carga permisible 

para el pilote. Utilice FS — 4. 

En la figura P11.4 se muestra un pilote hincado con extremo cerrado, de sección trans- 

versal circular. Calcule lo siguiente: 

a. La carga de punta ultima utilizando el procedimiento de Meyerhof. 

b. La carga de punta ultima utilizando el procedimiento de Vesic, Tome 1, = 50. 

c. Una carga de punta última aproximada con base en las partes a) y b). 

d. La resistencia por fricción última Q.. [Utilice las ecuaciones (11.40) a (11.42) y tome 
K=14y6' =0.6¢'). 

e. La carga permisible del pilote (utilice FS = 4). 

La siguiente es la variación de N,, con la profundidad en un depósito de suelo granular. 

Un pilote de concreto de 9 m de longitud (sección transversal de 0.305 X 0.305 m) se 

hinca y se empotra totalmente en la arena. 
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SOR SD 

soe tontos 
.. 2% ete 

aea Tute 


356 X 356 mm 


Arena suelta 
$1 = 30° 


12m y = 17.5 kN/m? 


-1*' Arena densa 


D 
. 


py = 42° 
y = 18.5 kN/m? 
y = 15.72 kN/m? 
| gb! = 32° 
[ow Nivel e =0 
FP freático. Ys = 18.24 kN/m? 
$' = 32° 
c' =0 
i 
Ysa = 1924 kN/n? 
$' = 40° 
15.24 m c'-0 
Y 
> 
15 pulg 
Profundidad (m) Neo 
1.5 4 
3.0 8 
4.5 7 
6.0 5 
75 16 
9.0 18 
10.5 21 
11.0 24 
12.5 20 


14.0 19 


Figura P11.1 


Figura P11.4 
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Arcilla limosa 


Arcilla limosa 
12.2m Ysa = 19.24 kN/m? 
c, = 75 kN/m? 


406 mm Figura P11.10 


Estime la capacidad de soporte de carga permisible del pilote (Q erm): Utilice FS = 4 y las 
ecuaciones de Meyerhof [ecuaciones (11.37) y (11.45)]. 

11.6 Resuelva el problema 11.5 utilizando la ecuación de Briaud y colaboradores [ecuaciones 
(11.38) y (11.47)]. 

11.7 Un pilote de concreto de 15.24 m de longitud que tiene una sección transversal de 
406 X 406 mm está completamente empotrado en un estrato de arcilla saturada, para la 
cual y „= 19.02 kN/n?, $ = 0 y c, = 76.7 kKN/m?. Determine la carga permisible que 
puede soportar el pilote. (Sea FS — 3). Utilice el método a para estimar la fricción super- 
ficial y el método de Vesic para la estimación de la carga de punta. 

11.8 Vuelva a resolver el problema 11.7 aplicando el método A para estimar la fricción super- 
ficial y el método de Meyerhof para la estimación de la carga de punta. 

11.9 Un pilote de concreto de 15 m de longitud que tiene una sección transversal de 0.38 X 0.38 
m está completamente empotrado en un estrato de arcilla saturada. Para la arcilla, se conoce: 
Vout = 18 kN/m’, d = 0 y c, = 80 kN/m’. Determine la carga permisible que puede sopor- 
tar el pilote (FS = 3). Utilice el método A para estimar la resistencia superficial. 

11.10 En la figura P11.10 se muestra un pilote de concreto de sección transversal de 
406 X 406 mm. Calcule la resistencia última por fricción superficial aplicando el 
a. método a 
b. método A 
c. método B 
Utilice 6, = 20? para todas las arcillas, que están normalmente consolidadas. 

11.11 Un pilote de acero (sección H; HP 360 X 152; consulte la tabla 11.1) se hinca en un es- 
trato de arenisca. La longitud del pilote es de 18.9 m. Las siguientes son las propiedades 
de la arenisca: resistencia a la compresión simple = q, yy, = 78.7 MN/n? y ángulo de 
fricción = 36°. Al aplicar un factor de seguridad de 3, estime la carga de punta permisi- 
ble que puede soportar el pilote. Utilice [4 (i... = dut! 5]. 

11.12 Un pilote de concreto mide 18 m de longitud y tiene una sección transversal de 0.406 X 
0.406 m. El pilote está empotrado en una arena que tiene y = 16 kN/m? y $' = 37°. La 
carga de trabajo permisible es de 900 kN. Si 600 kN los contribuye la resistencia 


632 Capitulo 11: Cimentaciones con pilotes 


por fricción y 300 kN la carga de punta, determine el asentamiento elástico del pilote. 
Datos: E, = 2.1 X 106 kN/m’, E, = 30 X 10 kN/m?, us = 0.38 y é = 0.57 
[ecuación (11.37)]. 

11.13 Resuelva el problema 11.12 con lo siguiente: longitud del pilote — 15 m, sección 
transversal del pilote — 0.305 X 0.305 m, carga de trabajo permisible — 338 kN, con- 
tribución de la resistencia por fricción a la carga de trabajo = 280 kN, E, = 21 X 10° 
kN/m?, E, = 30000 kN/m?, u, = 0.3 y € = 0.62 [ecuación (11.73)]. 

11.14 Un pilote ‘de concreto de 30 m de longitud tiene una sección transversal de 305 X 
305 mm y está completamente empotrado en un depósito de arena. Si y, = 
9200 kN/m?, el momento al nivel del terreno, M, = 0, el desplazamiento permisible 
de la cabeza del pilote = 12 mm; E, = 21 X 105 kN/m? y Fs, = 21000 KN/m”, 
calcule la carga lateral permisible, Q , al nivel del terreno. Utilice el método de la 
solución elástica. 

11.15 Resuelva el problema 11.14 con el método de Broms. Suponga que el pilote es 
flexible y con cabeza libre. Sea el peso específico del suelo, y = 16 kN/m?; el ángulo 
de fricción del suelo, $' = 30° y el esfuerzo de fluencia del material del pilote, 

F, = 21 MN/n?. 

11.16 Un pilote de acero H (sección HP 330 X 149) se hinca por un martinete. La energía 
nominal máxima del martinete es de 54.23 kN-m, el peso del ariete es de 53.4 kN y 
la longitud del pilote es de 27.44 m. Además, se conoce el coeficiente de restitu- 
ción que es igual a 0.35, el peso del casquete del pilote = 10.7 kN, la eficiencia del 
martinete = 0.85, número de golpes para la última pulgada de penetración = 10 y E, 
= 207 X 10% kN/m’. Estime la capacidad del pilote utilizando la ecuación (11. 106). 
Tome FS = 6. 

11.17 Resuelva el problema 11.16 utilizando la fórmula ENR (consulte la tabla 11.16). Utilice 
FS = 4. 

11.18 Resuelva el problema 11.16 utilizando la fórmula danesa (consulte la tabla 11.16). Utili- 
ce FS = 3. 

11.19 En la figura 11.35a se muestra un pilote: Sea L = 20 m, D (diámetro del pilote) = 450 
mm, H, = 4 m, Yenen = 17.5 KN/m? y @' eneng = 25°. Determine la fuerza de arrastre 
hacia abajo total sobre el pilote. Suponga que el relleno se ubica arriba del nivel freático 
y que 6’ = 0.50" aio 

11.20 Vuelva a resolver el problema 11.19 suponiendo que el nivel freático coincide con la 
parte superior del relleno y que Y arrelteno, = 19.8 kN/m’. Si las otras cantidades 
permanecen iguales, ¿cuál será la fuerza de arrastre hacia abajo sobre el pilote? Suponga 
6’ = 0.5 $’ relleno 

11.21 Consulte la figura 11.35b. Sea L = 15.24 m, y, a, = 17.29 KN/M*, y, ion) = 19.49 KN/m’, 
$' un = 20°; H, = 3.05 m y D (diámetro del pilote) = 406 mm. El nivel freático coinci- 
de con la parte jupesior del estrato de arcilla. Determine la fuerza de arrastre hacia abajo 
sobre el pilote. Suponga 6’ = 0.6¢' 
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Figura P11.25 


11.22 Un pilote de concreto con sección transversal de 0.406 X 0.406 m tiene una longitud 
de 18.3 m y está completamente empotrado en un estrato de arena. La siguiente es una 
aproximación de la resistencia de penetración con cono mecánico (q,) y la relación de 
fricción (F ) para el estrato de arena. Estime la capacidad de carga permisible del pilote. 
Utilice FS = 4. 


Profundidad debajo de la superficie del terreno (m) qe (kN/m?) F, (9%) 
0-6.1 2803 2:3 
6.1-13.7 3747 2.7 
13.7-19.8 8055 2.8 


11.23 En la figura P11.23 se muestra la planta de un grupo de pilotes. Suponga que los pilotes 
están empotrados en una arcilla saturada homogénea que tiene c, = 86 kN/m’. Datos: 
diámetro de los pilotes (D) = 316 mm, espaciamiento centro a centro de los pilotes = 
600 mm y longitud de los pilotes — 20 m. Encuentre la capacidad de soporte de carga 
permisible del grupo de pilotes. Utilice FS — 3. 

11.24 Vuelva a resolver el problema 11.23 con lo siguiente: espaciamiento centro a centro de 
los pilotes = 762 mm, longitud de los pilotes = 13.7 m, D = 305 mm, c, = 41.2 kN/m?, 
y, = 19.24 kN/m? y FS = 3. 

11.25 La sección de un grupo de pilotes de 4 X 4 en una arcilla saturada estratificada se muestra 
en la figura P11.25. Los pilotes tienen una sección cuadrada (356 X 356 mm). El espa- 
ciamiento centro a centro (d) de los pilotes es de 1 m. Determine la capacidad de soporte 
de carga permisible del grupo de pilotes. Utilice FS — 3. 

11.26 En la figura P11.26 se muestra un grupo de pilotes en arcilla. Determine el asentamien- 
to por consolidación del grupo. Utilice el método 2:1 para estimar el esfuerzo efectivo 
promedio en los estratos de arcilla. 
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12 Cimentaciones con pilas perforadas 


Introducción 


Los términos pilote de tubo llenado con concreto, pilar, pila perforada y pilar perforado se utili- 
zan con frecuencia indistintamente en la ingeniería de cimentaciones; todos se refieren a una pila 
colada en el lugar que por lo general tiene un diámetro de aproximadamente 750 mm o más, con 
y sin refuerzo de acero y con o sin un fondo ensanchado. En ocasiones el diámetro puede ser tan 
pequefio como de 305 mm. 


A fin de evitar confusiones, utilizamos el término pila perforada para un agujero perfora- 


do o excavado hasta el fondo de la cimentación de una estructura y luego llenado con concreto. 
Dependiendo de las condiciones del suelo, se pueden utilizar revestimientos para evitar que el 
suelo alrededor del agujero se derrumbe durante la construcción. El diámetro de la pila suele ser 
lo suficientemente grande para que una persona pueda entrar a inspeccionar. 


W 


10. 


El uso de cimentaciones con pilas perforadas tiene varias ventajas: 


. Se puede emplear una sola pila perforada en vez de un grupo de pilotes con larguero. 
. La construcción de pilas perforadas en depósitos de arena densa y grava es más fácil que 


hincar pilotes. 


. Las pilas perforadas se pueden construir antes de completar las operaciones de nivelación. 
. Cuando los pilotes se hincan con un martinete, la vibración del suelo puede dañar las estruc- 


turas cercanas, problema que se evita empleando pilas perforadas. 


. Los pilotes hincados en suelos de arcilla pueden producir levantamiento del terreno y ocasio- 


nar que los pilotes previamente hincados se muevan de manera lateral. Esto no ocurre durante 
la construcción de pilas perforadas. 


. Se evita generar ruido por un martinete durante la construcción de pilas perforadas, como en 


el caso del hincado de pilotes. 


. Debido a que la base de una pila perforada se puede ampliar, ésta proporciona una gran resis- 


tencia a la carga de levantamiento. 


. La superficie sobre la cual se construye la base de una pila perforada se puede inspeccionar 


visualmente. 


. En la construcción de pilas perforadas en general se utiliza equipo móvil, que, en condiciones 


apropiadas del suelo, puede ser más económico que los métodos de construcción de cimenta- 
ciones con pilotes. 
Las pilas perforadas tienen una alta resistencia a las cargas laterales. 
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12.2 


También se tiene un par de desventajas en la construcción de pilas perforadas. Una es que 
la operación de vertido del concreto se puede retrasar por mal clima y siempre se requiere de una 
supervisión cuidadosa. Otra desventaja es que al igual que en los cortes apuntalados, las excava- 
ciones profundas para las pilas perforadas pueden inducir una pérdida significativa de suelo y, por 
lo tanto, producir dafio a estructuras cercanas. 


Tipos de pilas perforadas 


Las pilas perforadas se clasifican de acuerdo con las formas en que se diseñan para transferir la 
carga estructural al subsuelo. En la figura 12.1 se muestra una pila perforada recta, que se 
extiende a través del o de los estratos superiores de suelo débil y su punta se apoya sobre un estrato 
de suelo o roca con gran capacidad de soporte de carga. La pila se puede revestir con un ademe o 
tubo de acero cuando así se requiera (como en el caso de pilotes de concreto revestidos colados 
en el lugar; consulte la figura 11.4). Para estas pilas, la resistencia a la carga aplicada se puede 
desarrollar por el soporte de su extremo y también por la fricción lateral en la interfaz entre el 
perímetro de la pila y el suelo. 

Una pila acampanada (consulte la figura 12.1b y c) consiste en un fuste recto con una 
campana en el fondo, la cual se apoya sobre suelo de buena capacidad. La campana se puede 
construir con forma de domo (consulte la figura 12.1b) o inclinada (vea la figura 12.1c). Para las 
campanas inclinadas, las herramientas para ensanchar el fondo disponibles comercialmente pue- 
den formar excavaciones a ángulos de 30 a 45? con la vertical. En la mayoría de pilas perforadas 
construidas en Estados Unidos, toda la capacidad de soporte de carga se asigna sólo al apoyo del 
extremo. Sin embargo, en ciertas circunstancias, la capacidad de apoyo del extremo y la fricción 
lateral se toman en cuenta. En Europa siempre se consideran la resistencia por fricción lateral y 
la capacidad de apoyo del extremo. 

Las pilas rectas también se pueden ampliar hacia un estrato de roca subyacente. (Consulte 
la figura 12.1d). En el cálculo de la capacidad de soporte de carga de estas pilas, el soporte del 
extremo y el esfuerzo cortante desarrollado a lo largo de la interfaz entre el perímetro de la pila y 
la roca también se pueden tomar en cuenta. 


MT 


suelo duro ; o Sueocon. ^.  - Suelo con © 5 
buena capacidad buena capacidad — 0.15a 
de carga de carga 0.3m 
a) b) c) d) 


Figura 12.1 Tipos de pilas perforadas: a) pila recta; b) y c) pila acampanada; d) pila recta 
empotrada en roca. 
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Procedimientos de construcción 


El procedimiento de construcción más comun utilizado en Estados Unidos comprende la perfo- 
ración rotatoria. Existen tres tipos principales de métodos de construcción: el método seco, el 
método con ademe y el método húmedo. 


Método de construcción seca 


Este método se emplea en suelos y rocas que se encuentran arriba del nivel freático y que no se 
desplomarán cuando la perforación se excave hasta su profundidad total. La secuencia de cons- 
trucción, como se muestra en la figura 12.2, es la siguiente: 


Paso 1. La excavación se termina (y se acampana si se desea), utilizando herramientas 
de perforación apropiadas y la rezaga de la perforación se depositan en un lugar 
cercano. (Consulte la figura 12.2a). 

Paso 2. Luego se vierte concreto en la perforación cilíndrica. (Consulte la figura 12.2b). 

Paso 3. Si se desea, se coloca una jaula de varillas de refuerzo en la parte superior de la 
pila. (Consulte la figura 12.2c). 

Paso 4. Después se termina el colado del concreto y la pila perforada será como se mues- 
tra en la figura 12.2d. 


Método de construcción con ademe 


Este método se utiliza en suelos o rocas en las que es probable que ocurran derrumbes o una de- 
formación excesiva cuando se haga la excavación de la perforación. La secuencia de construcción 
se muestra en la figura 12.3 y se puede explicar como sigue: 


Paso 1. El procedimiento de excavación se inicia igual que en el caso del método de cons- 
trucción seca. (Consulte la figura 12.3a). 

Paso 2. Cuando se encuentre un suelo susceptible a derrumbarse, se introduce una lecha- 
da de bentonita en la excavación. (Consulte la figura 12.3b). La perforación con- 
tinúa hasta que la excavación pasa el estrato de suelo susceptible a derrumbarse y 
se encuentra un estrato de suelo o roca impermeable. 

Paso 3. Se introduce un ademe en la perforación. (Consulte la figura 12.3c). 

Paso 4. Se saca la lechada del ademe con una bomba sumergible. (Consulte la figura 
12.3d). 

Paso 5. Se introduce en la perforación un taladro menor que pase a través del ademe y se 
continúa la excavación. (Consulte la figura 12.3e). 

Paso 6. Si se necesita, la base del agujero excavado se puede alargar con un ensanchador 
de fondo. (Consulte la figura 12.3f). 

Paso 7. Si se requiere acero de refuerzo, la jaula con varillas necesita extenderse a toda la 
longitud de la excavación. Luego se vierte concreto en la excavación y el ademe 
se saca gradualmente. (Consulte la figura 12.3g). 

Paso 8. En la figura 12.3h se muestra la pila perforada completada. 


Método de construcción húmedo 


A este método en ocasiones se le refiere como método con lechada de desplazamiento. La lechada 
se emplea para mantener abierto el barreno durante toda la profundidad de la excavación. (Con- 
sulte la figura 12.4). Los siguientes son los pasos comprendidos en el método de construcción 
húmedo. 
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Figura 12.2 Método de construcción seco: a) perforación inicial; b) inicio del vertido del concreto; 
c) colocación de la jaula de varillas de refuerzo; d) pila completada. (Según O'Neill y Reese, 1999) 
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Figura 12.3 Método de construcción con ademe: a) inicio de la perforación; b) perforación con lechada; 
c) introducción del ademe; d) se sella el ademe y se remueve la lechada del interior del ademe; e) perforación 
debajo del ademe; f) ensanchado del fondo; g) retiro del ademe; h) pila completada. (Según O’ Neill y 
Reese, 1999) 
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Figura 12.3 (continuación) 
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Figura 12.4 Método de construcción con lechada: a) perforación hasta la profundidad total con lechada; 
b) colocación de la jaula de varillas de refuerzo; c) vertido del concreto; d) pila completada. (Según 
O'Neill y Reese, 1999) 


Paso 1. 


ra 12.4a). 


Paso 2. 


La excavación continúa hasta la profundidad total con lechada. (Consulte la figu- 


Si se requiere refuerzo, la caja de varillas de refuerzo se coloca en la lechada. 


(Consulte la figura 12.b). 


Paso 3. 


Luego se vierte en la perforación el concreto que desplazará el volumen de lechada. 


(Consulte la figura 12.4c). 


Paso 4. 


En la figura 12.4d se muestra la pila perforada completada. 


En la figura 12.5 se muestra una pila perforada en proceso de construcción utilizando el mé- 
todo seco. La construcción de una pila perforada que emplea el método de construcción húmedo 
se muestra en la figura 12.6. En la figura 12.7 aparecen una barrena común, una jaula de refuerzo 
y un cubo de limpieza común. 
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Figura 12.5 Construcción de una 
pila perforada que utiliza el método 
seco. (Cortesía de Sanjeev Kumar, 
Southern Illinois University, 
Carbondale, Illinois) 


Figura 12.6 Construcción de una pila perforada que utiliza el método hámedo. 
(Cortesía de Khaled Sobhan, Florida Atlantic University, Boca Ratón, Florida) 


12.4 


12.4 Otras consideraciones de diseño 645 


c) 


Figura 12.7 Construcción de una pila perforada: a) barrena común; b) jaula de refuerzo; c) cubo de lim- 
pieza. (Cortesía de Khaled Sobhan, Florida Atlantic University, Boca Ratón, Florida) 


Otras consideraciones de diseno 


Para el disefio de pilas perforadas ordinarias sin ademe, siempre es deseable tener una cantidad 
mínima de refuerzo vertical de acero. El refuerzo mínimo es de 146 del área transversal total de 
la pila. Para pilas perforadas con refuerzo nominal, en la mayoría de los reglamentos de construc- 
ción se sugiere emplear una resistencia de disefio del concreto, f. del orden de Fe /4. Así pues, el 
diámetro mínimo de la pila resulta en 


fe = 0.25f} = nm 
Ags Tp 
4 s 
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12:5 


12.6 


o 


Qu = 2.257 Qu 


(z) (0.25) f. y 


(12.1) 


donde 


D, = diámetro de la pila 

— resistencia del concreto a los 28 días 

Q, = carga de trabajo de la pila perforada 

_ = área total de la sección transversal de la pila 


gs 
| 


Si es probable que las pilas perforadas se sometan a cargas de tension, el refuerzo se debe conti- 
nuar para toda la longitud de la pila. 


Diseno de la mezcla de concreto 


El disefio de la mezcla de concreto para pilas perforadas no es muy diferente del correspondiente a 
otras estructuras de concreto. Cuando se utiliza acero de refuerzo, se debe considerar la posibilidad 
de que el concreto pueda fluir a través del refuerzo. En la mayoría de los casos, un revenimiento 
del concreto de aproximadamente 15 mm (6 pulg) se considera satisfactorio. Además, el tamafio 
máximo del agregado se debe limitar a aproximadamente 20 mm (0.75 pulg). 


Mecanismo de transferencia de carga 


El mecanismo de transferencia de carga de las pilas perforadas al suelo es similar al de los pilotes, 
como se describe en la sección 11.5. En la figura 12.8 se muestran los resultados de una prueba de 
carga de una pila perforada, realizada en un suelo de arcilla por Reese y colaboradores (1976). La 
pila (figura 12.8a) tenía un diámetro de 762 mm y una profundidad de penetración de 6.94 m. En 
la figura 12.8b se muestran las curvas de carga-asentamiento. Se puede observar que la carga 
total soportada por la pila perforada fue de 1246 kN. La carga soportada por la resistencia lateral 
fue de aproximadamente 800 kN y el resto se soportó por carga de punta. Es interesante observar 
que, con un movimiento hacia abajo de aproximadamente 6 mm, se movilizó toda la resistencia 
lateral. Sin embargo, aproximadamente 25 mm de movimiento hacia abajo se requirió para la 
movilización de toda la resistencia de punta. Esta situación es similar a la observada en el caso 
de pilotes. En la figura 12.8c se muestran las curvas promedio de la distribución de la carga para 
diferentes etapas de la carga. 


Estimación de la capacidad de soporte de carga 


La capacidad de soporte de carga ültima de una pila perforada (consulte la figura 12.9) es 


Q, = US TO, (12.2) 
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Placa de carga 
de acero 


0.76 
1200 
— 800 
Z 
A 
6.9 3 
po 
3 
A I9] 
" 400 
y 
" 
y 0 | l l | 
114 mm 0 6 12 18 24 30 
Celda de carga Asentamiento medio (mm) 
en el fondo del agujero 
a) b) 
Carga (kN) 
0 400 800 1200 1400 


LSE 2 
B 
3 30r 7] Figura 12.8 Resultados de 
3 la prueba de carga de Reese y 
3 asL | colaboradores (1976) en una 
E i pila perforada: a) dimensio- 


nes de la pila; b) gráfica de la 
6.04 J carga en la base, en los lados 
y total con el asentamiento 
medio; c) gráfica de la curva 
| ———  ÀÁ— de distribución de la carga con 


c) la profundidad. 


donde 

O, = carga última 

O = capacidad de soporte de carga última en la base 
Q, = resistencia por fricción (superficial) 


La carga en la base última Q, se puede expresar de una manera similar a como se expresa 
para el caso de cimentaciones superficiales [ecuación (3.19)], o 


Yo ys 


1 
Q, = Af NE, AN EE to NE, Bah.) (12.3) 
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12.7 


Qu 


b) 


Figura 12.9 Capacidad de carga última de pilas perforadas: a) con campana y b) pila recta. 


donde 


c' = cohesión 
NoN; 


N, = factores de capacidad de carga 
Fs Fo Fos = factores de forma 
Fd qd F ab factores de profundidad 
F,F JF F a~ factores de compresibilidad 
y' = peso específico efectivo del suelo en la base de la pila 
q' — esfuerzo vertical efectivo en la base de la pila 


cc 


T 
área de la base = —D? 
p 4 


En la mayoría de los casos, el último término (el que contiene N,) se ignora, excepto en el 
caso de pilas perforadas relativamente cortas. Con esta suposición, se puede escribir 


OF = AV AUC IN IOS lire, Ir qN,F, te) ar Q, (12.4) 


qg qs 


El procedimiento para estimar la capacidad última de pilas perforadas en suelos granular y cohe- 
sivo se describe en las secciones siguientes. 


Pilas perforadas en suelo granular: 
capacidad de soporte de carga 


Estimación de Q, 


Para una pila perforada con su base ubicada sobre un suelo granular (es decir, c' = 0), la capa- 
cidad de soporte de carga última neta en la base se puede obtener con la ecuación (12.4) como 


Q pinera) - A,[a' CN, > DIE VE FI (12.5) 
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El factor de capacidad de carga, N , para varios ángulos de fricción del suelo ($') se puede con- 
sultar en la tabla 3.3. También se indica en la tabla 12.1. Además, 


Fis = 1+ dg (12.6) 
Fj=1>+ 22163 (12.7) 
qd D, i 

TE 
radianes 
C = 2tand’(1 — sen 9)? (12.8) 


Las variaciones de Ea y C con @’ se dan en la tabla 12.1. 
De acuerdo con Chen y Kulhawy (1994), F qo Se puede calcular de la manera siguiente. 


Paso 1. Se calcula el índice de rigidez crítico como 


I,- 0.5 exp) 2.85 cat(s = £ ) (12.9) 


donde /,, = indice de rigidez crítico (consulte la tabla 12.1). 


Tabla 12.1 Variación de N}, F4,, C, Ler, us y n con ġ'. 


Ángulo de fricción 


del suelo, q” N, E C ler Bs n 
(grados) (tabla 3.3) [ec. (12.6)] [ec. (12.8)] [ec. (12.9)] [ec. (12.13)] [ec. (12.15)] 
25 10.66 1.466 0.311 43.84 0.100 0.00500 
26 11.85 1.488 0.308 47.84 0.115 0.00475 
27 13.20 1.510 0.304 52.33 0.130 0.00450 
28 14.72 1.532 0.299 57.40 0.145 0.00425 
29 16.44 1.554 0.294 63.13 0.160 0.00400 
30 18.40 1.577 0.289 69.63 0.175 0.00375 
31 20.63 1.601 0.283 77.03 0.190 0.00350 
32 23.18 1.625 0.276 85.49 0.205 0.00325 
33 26.09 1.649 0.269 95.19 0.220 0.00300 
34 29.44 1.675 0.262 106.37 0.235 0.00275 
35 33.30 1.700 0.255 119.30 0.250 0.00250 
36 37.75 1.727 0.247 134.33 0.265 0.00225 
37 42.92 1.754 0.239 151.88 0.280 0.00200 
38 48.93 1.781 0.231 172.47 0.295 0.00175 
39 55.96 1.810 0.223 196.76 0.310 0.00150 
40 64.20 1.839 0.214 225.59 0.325 0.00125 
41 73.90 1.869 0.206 259.98 0.340 0.00100 
42 85.38 1.900 0.197 301.29 0.355 0.00075 
43 99.02 1.933 0.189 351.22 0.370 0.00050 
44 115.31 1.966 0.180 412.00 0.385 0.00025 
45 134.88 2.000 0.172 486.56 0.400 0.00000 
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Paso 2. Se calcula el índice de rigidez crítico como 


I, 
Lo 12.10 
= 1+A ( ) 
donde 
I, = indice de rigidez del suelo = Es (12.11) 
, = índice de rigidez del suelo JEN PTT : 
en donde 
E,= módulo de elasticidad drenado del suelo = mp, (12.12) 
p, presión atmosférica (= 100 kN/m?) 
100 a 200 (suelo suelto) 
m= 3200 a 500 (suelo medio denso) 
500 a 1000 (suelo denso) 
" : p' — 25 
u= relación de Poisson del suelo = 0.1 + 0.3 20 
(para 25? = $' = 45?) (consulte la tabla 12.1) (12.13) 
keg (12.14) 
Pa 
p' — 25 
n = 0.005| 1 — E (consulte la tabla 12.1) (12.15) 
Paso 3. Sil, = L, entonces 
m =1 (12.16) 
Sin embargo, si 1,, < L, entonces 
, (3.07 send’) (log 1021+) 
E exp{ (38 tan 4) + | T ] (12.17) 
sen $ 


La magnitud de Q pineta) también se puede estimar razonablemente bien a 
partir de una relación basada en el análisis de Berezantzev y colaboradores (1961) 
que se puede expresar como 


O) = A,q (oN37 = 1) (12.18) 


donde 


N* = factor de capacidad de carga = 0.21e°!7% (Consulte la tabla 12.2) (12.19) 
q À 
w = factor de corrección = f(L/D,) 


En la figura (12.19), $' está en grados. La variación de w con L/D, se da en la figura 12.10. 
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Tabla 12.2 Variación de N7 con $' [ecuación (12.19)]. 


$' (deg) Ni 
25 14.72 
26 17.45 
27 20.68 
28 24.52 
29 29.06 
30 34.44 
31 40.83 
32 48.39 
33 57.36 
34 67.99 
35 80.59 
36 95.52 
37 113.22 
38 134.20 
39 159.07 
40 188.55 
41 223.49 
42 264.90 
43 313.99 
44 372.17 
45 441.14 
1.0 4 
0.9 5 
L/D,= 
0.8 4 
5 
w 0.7 4 
10 
15 
0.6 4 
20 
25 
0.5 4 
0.4 T T T T 1 


T T 
26 28 30 32 34 36 38 40 
Ángulo de fricción del suelo, $' (grados) 


Figura 12.10 Variación de w con $' y L/D,. 
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12.8 


Estimacion de Q, 


La resistencia por fricción a carga última, O , desarrollada en una pila perforada se puede calcular 
como 


Lı 
Q, = | pfdz (12.20) 
0 
donde 
p = perimetro de la pila = 7D, 
f = resistencia por fricción (o superficial) unitaria = Ko tan 6’ (12.21) 
K = coeficiente de presión de tierra ~ K, = 1 — sen $' (12.22) 


a! = esfuerzo vertical efectivo a cualquier profundidad z 


Por lo tanto, 


L, 


L, 
Q, = | pfdz = 7D,(1 — sen #)| a, tan 6' dz (12.23) 


0 0 


El valor de v; aumentará hasta una profundidad de aproximadamente 15D, y después permane- 
cerá constante, como se muestra en la figura 11.16. 

Para concreto colado en la pila y buenas técnicas de construcción, se desarrolla una interfaz 
rugosa y, de aquí, 5’/’ se puede tomar igual a 1. Con construcción con lechada y técnica defi- 
ciente, 6'/$' ~ 0.7 a 0.8. 


Carga neta permisible, Q 


perm (neta) 


Se debe aplicar un factor de seguridad apropiado a la carga ültima para obtener la carga permi- 
sible neta, o 


E O (neta) zb Q, 
O conis m FS (12.24) 


Capacidad de soporte de carga basada 
en el asentamiento 


Considerando una base de datos de 41 pruebas de carga, Reese y O’ Neill (1989) propusieron un 
método para calcular la capacidad de soporte de carga de pilas perforadas que se basa en el asen- 
tamiento. El método se aplica a los intervalos siguientes: 


1. Diámetro de la pila: D, = 0.52 a 1.2m 

2. Profundidad de la campana: L = 4.7 a 30.5 m 

3. Resistencia de penetración estándar de campo: N¿, = 5 a 60 
4. Revenimiento del concreto = 100 a 225 mm 
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Q, 
+ 
^ Zona que no contribuye 
(sólo suelo cohesivo) 1.5 m (5 pies) 
AL; 
L | ^ tn 
fip AL; Zonas que no contribuyen: 
Longitud — D, (sólo suelo cohesivo) 
M 
Y D, 
| No se permite transferencia 
de carga lateral sobre el 
gp A» perímetro de la campana 


Figura 12.11 Desarrollo de la ecuación (12.25). 


El procedimiento de Reese y O'Neill (consulte la figura 12.11) da 


N 
(Octa = M fpAL, a gpAp 


i=1 


donde 


f; = resistencia cortante unitaria última en el estrato i 
p = perímetro de la pila = 7D, 

q, = resistencia de punta unitaria 

área de la base = (7/4)D, 


P 


fi = Boa B: 


donde Da = esfuerzo vertical efectivo a la mitad del estrato i. 


Bi = Bs — Baz?” (para 0.25 = B, = 1.2) 


(12.25) 


(12.26) 


(12.27) 
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Las unidades de f. z, y o, y la magnitud de B,, B, y B, en el SI son 


Concepto SI 
fi kN/m* 
Zi m 
Obi kN/m? 
B. 192 kN/m? 
B; 1.5 
Ba 0.244 


La capacidad de carga de punta es 


qp = BsNco = Bs [para D, < 1.27m] (12.28) 


donde N, = número de penetración estándar de campo dentro de una distancia de 2D, debajo de 
la base de la pila perforada. 
Las magnitudes de B; y 6, y la unidad de q, en el SI son las siguientes: 


Concepto SI 
Bs 57.5 
Bo 4310 kN/m? 
dp kN/m? 


Si D, es igual a o mayor que 1.27 m, puede ocurrir un asentamiento excesivo. En ese caso, q, Se 
puede reemplazar por dp» © 


1.27 


= 7 12.2 
pr D,(m) qp ( 9) 


Con base en el nivel de asentamiento deseado, ahora se pueden utilizar las figuras 12.12 y 12.13 
para calcular la carga permisible, MÀ Observe que las líneas de tendencia dadas en estas 
figuras son el promedio de todos los resultados de las pruebas. 

Más recientemente, Rollins y colaboradores (2005) modificaron la ecuación (12.27) para 
arenas gravosas como sigue: 


Para arena con 25 a 50% de grava, 


Bi = By — Baz?” (para 0.25 < B, = 1.8) (12.30) 
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1.24 


LO 


Línea de 
tendencia 


0.8 4 


Transferencia de carga lateral 
Transferencia de carga lateral última, Y fip AL; 


0.6 
0.4 
0.2 
0 
0 0.4 0.8 1.2 1.6 2.0 Figura 12.13 Transferencia de carga 
Asentamiento lateral normalizada en la base contra 
= : (96) ; 
Diámetro de la pila, D, el asentamiento en arena. 


Para arena con más de 50% de grava, 
Bı = Boe P"* (para 0.25 = p, = 3.0) 


Las magnitudes de f,, Bj, B, y B,, y la unidad de z, en el SI son las siguientes: 


(12.31) 
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Concepto SI 
B; 2.0 
Bs 0.15 
Bo 3.4 
Bio — 0.085 
Zi m 


En la figura 12.14 se proporciona la tendencia de la transferencia de carga lateral normali- 
zada con base en el nivel de asentamiento deseado para arena gravosa y grava. 


3107 
a 
V 
a 
H lss] . ai 
EJE 
2 9 A Línea de 
3/5 tendencia 
2/8 
TELE 
2/8 
es 
E 2 0.2 4 
E 
E 0 T T T T T 1 
0 0.4 0.8 1:2 1.6 2.0 24 


Asentamiento de la base 


% 
Diámetro de la pila, D, d 


a) 
J 164 
a 
V 
= v 
&|[g 0.8 4 
EIE 
s |5 
E ' 06 Línea de 
o a ` tendencia 
Ou 
m 
3 
218 04 - 
o0 [3] 
3/8 
E 8 
&|9g 0,2 4 
EB 
E 
E 
& 0 T T T T T 1 
0 0.4 0.8 1.2 1.6 2.0 24 


Asentamiento de la base 
Diámetro de la pila, D, 


(96) 
b) 


Figura 12.14 Transferencia de carga lateral normalizada contra el asentamiento: a) arena gravosa (grava 
25-50%) y b) grava (más de 50%). 
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Ejemplo 12.1 


En la figura 12.15 se muestra el perfil de un suelo. Una pila perforada de carga de punta con una 
campana se coloca en un estrato de arena densa y grava. Determine la carga permisible que 
puede soportar la pila perforada. Utilice la ecuación (12.5) y un factor de seguridad de 4. Tome 
D = 1 my D, = 1.75 m. Para el estrato de arena densa, $' = 36°, E, = 500p,. Ignore la re- 
sistencia por fricción de la pila. 


Solución 
Se tiene 


(D aai = Apq' (N, m Iu pm 


q' = (6)(16.2) + (2)(19.2) = 135.6 kN/m? 
Para $' = 36°, de la tabla 12.1, Ne = 37.75. Ademas, 


F =1.727 


qs 


all 4L 
am l ai Can (2) 


8 
l O27 en — HESS 
1578 


6 Arena suelta 
«> y = 16.2 kN/m? 


Figura 12.15 Carga permisible de la pila perforada. 
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De la ecuación (12.9), 


I,- 0.5 exp] 2.85 cafas = £) | = 134.3 (Consulte la tabla 12.1) 


De la ecuación (12.12), E, = mpa. Con m = 500, se tiene 
E, = (500) (100) = 50000 kN /m* 
De la ecuación (12.13) y de la tabla 12.1, 
ls = 0.265 


Por lo tanto, 


"M E, E 50000 
"— 2(1- py) (q') (and) 2(1 + 0.265) (135.6) (tan 36) 


= 200.6 


De la ecuación (12.10), 


con 


se deduce que 


200. 
= ove = 123.7 
1 + (200.6) (0.0031) 
Ix es menor que /.,. Por lo tanto, de la ecuación (12.17), 
(3.07 send’) (logio 21.) 
Fo = =i 7) se 
dc S 3.8 tan 9") | TUNE 


3.07 sen 36) log(2 X 123.7 
Oe El M 
1 + sen 36 


= exp (38 tan 36) + | 


De aquí, 


NUES (ars asse 795 — 1) (1.727) (1.335) (0.958) — 26474 kN 


Opina) 264974 
Q p(perm) — FS z 


= 6619 kN 
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Ejemplo 12.2 
Resuelva el ejemplo 12.1 utilizando la ecuación (12.18). 


Solución 
En la ecuación (12.18) se afirma que 


OF eta) = Aq (oN; E 1) 
Se tiene (también consulte la tabla 12.2) 


N# = 0.2108 = 0,21e01069 = 95.52 


MT 
Do m ~” 


De la figura 12.10, para 6’ = 36° y L/D, = 4.57, el valor de w es de aproximadamente 
0.83. Por lo tanto, 


p (Faz Jussexeoss cesso = 1] = 25532 kN 


25532 
—— = 6383 kN a 


p(perm) — 


Ejemplo 12.3 


En la figura 12.16 se muestra una pila perforada. El námero de penetración estándar promedio 
sin corregir (W¿,) dentro de una distancia de 2D, debajo de la base de la pila es de aproxima- 
damente 30. Determine: 


a. La capacidad de soporte de carga ültima. 
b. La capacidad de soporte de carga para un asentamiento de 12 mm. Utilice la ecuación 
(12.30). 
Solución 


Parte a 
De las ecuaciones (12.26) y (12.27), 


fi = Bios 


Duos 


Para este problema, z, — 6/2 = 3 m, por lo tanto, 


B = 2 -= (0.15) (3)? = 1.658 


660 


E 

Grava arenosa suelta 

y = 16 kN "i m? 

6m «— 1 m 
lm ; 

Grava arenosa densa 

Y y = 19 kN/m? 
k«—— 1.5m ——5 Neo ~ 30 


ra 12.16 Pila perforada soportada por un estrado denso de grava arenosa. 


0, = yz; = (16)(3) = 48 kN/m? 


Por consiguiente, 


f; = (48) (1.658) = 79.58 kN/m? 


Sfp AL; = (79.58) (a X 1)(6) = 1500 kN 
De la ecuación (12.28), 
(js = 57.5Noo = (57.5)(30) = 1725 kN/m? 


Observe que D, es mayor que 1.27. Por lo tanto, se utilizará la ecuación (12.29a). 


127 127 
uc ( D, Jo = ( T Jars) = 1461 kN/m? 


Ahora, 


DM aae (2 x is) ~ 2582 kN 


De aquí, 
Oit(neta) = GprAp + Xfip AL; = 2582 + 1500 = 4082 kN 
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Parte b 
Se tiene 


Asentamiento permisible 12 
1D), (1.0) (1000) 


OZ = TE 


La línea de tendencia en la figura 12.14a muestra que, para un asentamiento normalizado de 
1.2%, la carga normalizada es de aproximadamente 0.8. Asi pues, la transferencia de la carga 
lateral es (0.8)(1500) = 1200 kN. 

De manera similar, 


Asentamiento permisible _ 12 
D, (1.5) (1000) 


= 0.008 = 0.8% 


La línea de tendencia que se muestra en la figura 12.12 indica que, para un asentamiento 
normalizado de 1.4%, la carga normalizada en la base es 0.317. Por lo tanto, la carga en la base 
es (0.317)(2582) = 818.5 KN. De aquí, la carga total es 


Q = 1200 + 818.5 ~ 2018.5 kN a 


Pilas perforadas en arcilla: capacidad de soporte de carga 


Para arcillas saturadas con $' = 0, el factor de capacidad de carga Nx, en la ecuación (12.4) es 
igual a 1. Así pues, para este caso, 


Q p(neta) =A pCu NF es Fog Fec ( 12. 32) 


donde c, = cohesión no drenada. 
Suponiendo que L > 3D,, se puede rescribir la ecuación (12.32) como 


(D) ais T CUNT (12.33) 


donde N* = NF. ff. = 1.33[Un 7) + 1] en donde J, = índice de rigidez del suelo. 
El indice de rigidez del suelo se definió en la ecuación (12.11). Parad = 0, (12.34) 


ZI (12.35) 


O'Neill y Reese (1999) proporcionaron una relación aproximada entre c, y E,/3c,. Esta 
relación se muestra en la figura 12.17. Para todos los fines prácticos, si c,/p, es igual a o 
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300 4 
250 4 
200 4 
Con base en O'Neill 
y Reese (1999) 
Fs 150 4 
36; 
100 4 
50 4 
Figura 12.17 Variación aproximada 
0 E, - 
I I T ] de — con ef P, (Nota: p, = presión 
0 0.5 1.0 1.5 2.0 3c, 
Cu atmosférica). (Basada en O’Neill y 
Pa Reese, 1999) 


mayor que 1 (p, = presión atmosférica ^ 100 kN/m?), entonces la magnitud de N* se puede 
tomar igual a 9. 

Experimentos de Whitaker y Cooke (1966) demostraron que, para pilas acampanadas, el 
valor total de N* — 9 se logra con un movimiento de la base de aproximadamente 10 a 1596 de 
D, De manera similar, para pilas rectas (D, = D), el valor completo de N* = 9 se obtiene con 
un movimiento de la base de aproximadamente 20% de D,. 

La expresión para la resistencia superficial de pilas perforadas en arcilla es similar a la 
ecuación (11.55), o 


L=L, 


Q, - Y a*c,p AL (12.36) 
L=0 


Kulhawy y Jackson (1989) reportaron los resultados de pruebas de campo de 106 pilas per- 
foradas rectas, 65 sometidas a levantamiento y 41 a compresión. La mejor correlación obtenida 
de los resultados es 


a* = 021 + 025[2) <1 (12.37) 


Cu 


donde p, = presión atmosférica ~ 100 kN/m’. 
Por lo tanto, de manera conservadora, se puede suponer que 


a* = 0.4 (12.38) 
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FAUR Capacidad de soporte de carga con base en el asentamiento 


Reese y O'Neill (1989) sugirieron un procedimiento para estimar las capacidades de carga ultima 
y permisible (basadas en el asentamiento) para pilas perforadas en arcilla. De acuerdo con este 
procedimiento, se puede utilizar la ecuación (12.25) para la carga última neta, o 


Quii(net) = S fp AL, T qpAp 
i-l 


La resistencia por fricción superficial se puede dar como 
f; = ofc (12.39) 


Los valores siguientes se recomiendan para a*: 


a* = 0 para los 1.5 m superiores (5 pies) y fondo de 1 diámetro, D „ de la pila perforada. (Nota: si 
D, > D, entonces a* = 0 para | diámetro arriba de la parte superior de la campana y para 
el área periférica de la propia campana) 

a* = 0.55 en las demás partes. 


La expresión para Ip (carga de punta por área unitaria) se puede dar como 


JL 
a= su ar (072 5) = OC up = 40p, (12.40) 
b 


donde 


€, — cohesión no drenada promedio dentro de una distancia vertical de 2D, debajo de la base 
p, = presión atmosférica 


Si D, es grande, ocurrirá un asentamiento excesivo a la carga ültima por área unitaria, qp 
según la ecuación (12.40). Por lo tanto, para D, > 1.91 m, q, Se puede reemplazar por 


Cm ME (12.41) 
donde 
ae — PA = 1 (12.42) 
"o waDy + by 


Las relaciones para Y, y w, junto con la unidad de D, en el SI se dan en la tabla 12.3. 

Las figuras 12.18 y 12.19 ahora se pueden utilizar para evaluar la capacidad de soporte de 
carga permisible, con base en el asentamiento. (Observe que la capacidad de carga ültima en la 
figura 12.18 es q NO q ). Para hacer esto, 


pr 
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Paso 1. Se selecciona un valor del asentamiento, s. 


N 
Paso 2. Se calcula S fp AL; y qpAp- 
i=l 
Paso 3. Utilizando las figuras 12.18 y 12.19 y los valores calculados en el paso 2, se 
determina la carga lateral y la carga de punta. 
Paso 4. La suma de la carga lateral y la carga de punta da la carga permisible total. 


Tabla 12.3 Relaciones para Y, y y; 


Concepto SI 
-4 -sf L -4 
y, y, = 2.78 X 10 * + 826 X 10 D. = 5.9 x 10 
b 
Po Po = 0.065[c,,, (KN/ m?) ? 
(0.5 = q, = 1.5) 
D, mm 
1.24 
p 104 
< 
a 
REN 
3 
ala E 
BE 
SI 
b| = 
3/2 064 [| Línea de 
slg 
5| 90 tendencia 
al 
[^ [3] 
212 
Sis 
E : 0.4 ^ 
E: 
E 
E 0.2 4 
0 T T T T l 
(0) 0.4 0.8 1,2 1.6 2.0 


Asentamiento 


4 
Diámetro de la pila, D, (%) 


Figura 12.18 Transferencia de carga lateral normalizada contra asentamiento en suelo cohesivo. 
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1.0 4 


0.8 4 


o 
a 
l 


Línea de 
tendencia 


c 
P 
i 


Carga de punta 
Carga de punta última, q,A,, 


0.2 7 


0 T T T T 1 
0 2 4 6 8 10 
Asentamiento de la base (%) 


Diámetro de la base, D, 


Figura 12.19 Transferencia de carga en la base contra el asentamiento en suelo cohesivo. 


Ejemplo 12.4 


En la figura 12.20 se muestra una pila perforada sin campana. Aquí, L, = 8.23 m, L, = 2.59 m, 
D, = 1m, Cc, = 50 KN/m y c, = 108.75 kN/m?. Determine: 

a. La capacidad de carga de punta ültima neta. 

b. La resistencia superficial áltima. 


c. La carga de trabajo, Q „(FS = 3). 
Utilice las ecuaciones (12.33), (12.36) y (12.38). 


u(2) 


Solución 


Parte a 
De la ecuación (12.33), 


Oa CN CIN (5)o cosas) = 768.7 kN 


(Nota: como c, /p,> 1,N*= 9). 
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Arcilla 
Li D Cu (1) 
LLLI 
E Arcilla 
Cy (2) 
Y Pila perforada sin campana. 
Parte b 
De la ecuación (12.36), 
Q, = Xo*c,pAL 
De la ecuación (12.38), 
a* = 04 


p = wD, = (3.14) (10) = 3.14m 


Q, = (0.4) (3.14)[(50 x 8.23) + (108.75 x 2.59)] = 871 kN 


Parte c 


Be (D ss ar Q, e USS.) ae il 
FS 3 


(Dy = 546.6 kN B 


Ejemplo 12.5 Nu 


En la figura 12.21 se muestra una pila perforada en un suelo cohesivo. Utilice el método de 
Reese y O'Neill para determinar lo siguiente: 


a. La capacidad de soporte de carga ültima. 
b. La capacidad de soporte de carga para un asentamiento permisible de 12 mm. 
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^ Arcilla? 7 
Cua) = 40 kN/n? 


Arcilla 
Cua) — 60 kN/m? 


cilla 
» 12m >| c, = 145 kN/m? 


Figura 12.21 Pila perforada en una arcilla estratificada. 


Solución 


Parte a 
De la ecuación (12.39), 


le = CRE) 
De la figura 12.21, 
AL, =3-15=1.5m 
AL, = (6 — 3) — D, = (6 — 3) — 0.76 = 2.24m 
Cu(1) = 40 kN/m? 


Cua) = 60 kN/m? 


De aquí, 


ZfipAL, = Xafc,qjpAL; 
= (0.55) (40) (a X 0.76) (1.5) + (0.55) (60) ( X 0.76) (2.24) 
= DIAS IN| 
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De nuevo, de la ecuación (12.40), 


L 6+1.5 
i= 1 + 0.2 Ł) = 9a: + o( 2 )| = 1957.5 kN/m? 


Una revision revela que 
dp = 9c, = (9) (145) = 1305 kN/m? < 1957.5 kN/m? 
Por lo que se utiliza q, = 1305 kN/m? 


An ah 70) = aso) (2). = 1475.9 kN 


De aquí, 
Qa, = 2aFc, y pAL; + q,A, = 255.28 + 1475.9 ~ 1731 kN 
Parte b 
Se tiene 
Asentamiento permisible 12 
= = 0.0158 = 1.58% 
D, (0.76) (1000) 


La linea de tendencia que se muestra en la figura 12.18 indica que, para un asentamiento 
normalizado de 1.58%, la carga lateral normalizada es de aproximadamente 0.9. Asi pues, la 
carga lateral es 


(0.9) (fappAL;) = (0.9) (255.28) = 229.8 kN 
De nuevo, 


Asentamiento permisible 12 
D, (1.2) (1000) 


(0:01 1% 


La línea de tendencia que se muestra en la figura 12.19 indica que, para un asentamiento 
normalizado de 1%, la carga de punta normalizada es de aproximadamente 0.63, por lo tanto, 


Carga en la base = (0.63)(q,A,) = (0.63)(1475.9) = 929.8 kN 


Por consiguiente, la carga total es 


O = 229.8 + 929.8 = 1159.6 kN a 


¡PANA Asentamiento de pilas perforadas ante carga de trabajo 


El asentamiento de pilas perforadas ante carga de trabajo se calcula de una manera similar a la resu- 
mida en la sección 11.15. En muchos casos, la carga soportada por la resistencia del fuste es pequefia 
comparada con la carga soportada en la base. En esos casos, la contribución de s, se puede ignorar. 
[Observe que en las ecuaciones (11.74) y (11.75) el término D se debe reemplazar por D, para 
pilas perforadas]. 
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Ejemplo 12.6 


Consulte la figura 12.20. Estime el asentamiento elástico ante carga de trabajo. Datos: L, = 8 m, 
L, = 3m, D, = 1.5 m, c a) = 50 KN/m’, c, = 105 kN/m? y carga de trabajo Q, = 1005 KN. 
Utilice las ecuaciones (11.73), (11.75) y (11.76). Tome é — 0.65, E, = 2] X 10°kN/m’, E= 
14000 kN/m’, u, = 0.3 y o — 250 kN. 


Solución 
De la ecuación (11.73), 


(oO EOM 
Se(1) = US 
prm) 


Ahora, 
Qs = 1005 — 250 = 755 kN 


por lo tanto, 


YO) ar (OS) (755) (Cu 
Se(1) = | KE = 0.00022 m = 0.22 mm 


(Z x 15) x 105) 


De la ecuación (11.75), 


QC, 
Se(2) = Dae 
p 


De la tabla 11.13, para arcilla firme, C, = 0.04; además, 
qp = Cr Ne = (105) (9) = 945 kN/m? 
De aquí, 


(250) (0.04) 
3) (1.5) (945) 


= 0.0071 m = 7.1 mm 


De nuevo, de las ecuaciones (11.76) y (11.77), 


On D, 
Sea) = (22 E, (1 = p ile 
donde 


i 11 
Tug = 2 + 0.35,/— = 2 + 0.35,/— = 2.95 
D, 1.5 


755 15 
= 1 — 0.32) (2.95) = 0.0042 m = 42 
w E x B ls) a) Ej is 
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El asentamiento total es 


Sa Se(1) =F Se(2) T Se(3) = 0.22 + 7.1 + 4.2 = 11.52 mm E 


PAF Capacidad de soporte de carga lateral: 
método de la carga y del momento característicos 


En la sección 11.16 se presentaron varios métodos para analizar la capacidad de soporte de carga 
lateral de pilotes, así como la capacidad de soporte de carga de pilotes perforados; por lo tanto, 
aquí no se repetirán. En 1994, Duncan y colaboradores crearon un método de la carga carac- 
terística para estimar la capacidad de carga lateral para pilas perforadas que es muy simple de 
implementar. A continuación se describe este método. 

De acuerdo con el método de la carga característica, la carga característica, Q, y el mo- 
mento característico, M , constituyen la base para la relación adimensional que se puede dar por 
las correlaciones siguientes: 


Carga característica 


0.68 
Q. = 7.34D? cun) Cu ) (para arcilla) (12.43) 
E,R, 
y Dd’ K 0.57 
Q. = 1.57D? LERMA (para arena) (12.44) 
E,R; 
Momento característico 
c, V6 
M, = 3.86D} (E,R;) (zi) (para arcilla) (12.45) 
y Dd’ K, 0.40 
M, = 1.33D;( E,Rj) c (para arena) (12.46) 
E,R, 


En estas ecuaciones, 


D. — diámetro de la pila perforada 

E. — módulo de elasticidad de la pila perforada 

R, — relación del momento de inercia de la sección de la pila perforada al momento de inercia de 
una sección sólida. (Nota: R, — 1 para una pila sin grietas y sin vacío central) 

— peso específico efectivo de la arena 

q” = ángulo de fricción efectivo del suelo (grados) 

K. = coeficiente de presión pasiva de Rankine = tan*(45 + $'/2) 


Deflexión debida a la carga Q, aplicada en la línea del terreno 


En las figuras 12.22 y 12.23 se muestra la gráfica de Q./ O, contra x /D. para pilas perforadas 
en arena y arcilla debido a la carga Q, aplicada en la superficie del terreno. Observe que x, es la 
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0.050 r 0.050 
0.045 E 0.045 
Q. — Cabeza fija 
0.030 Q -7f 0.030 
ZE — Cabeza libre p d 
Q. P 
e 
Q, " ad M, 
o. E M, 
" d 
T d 
0.015 E 0.015 
M, 
Libre Q. Fija M. 
0.0133 0.0024 
0.0197 0.0048 
0.0289 0.0074 
0 T 0 
0 0.05 0.10 0.15 


E Xo i 
Figura 12.22 Gráfica de s y x contra D en arcilla. 


c € s 


deflexión en la línea del terreno. Si se conocen las magnitudes de Q, y O. la relación Q, J Q, se 
puede calcular. Luego se puede utilizar la figura para estimar el valor correspondiente de x y, D. 


y, de aquí, x,. 


Deflexión debida al momento aplicado en la línea del terreno 


En las figuras 12.22 y 12.23 se muestra la gráfica de la variación de M / M, con x, / D. para pilas 
perforadas en arena y arcilla debida a un momento aplicado M, en la línea del terreno. De nuevo 
x es la deflexión en la línea del terreno. Si se conocen las magnitudes de M, M. y D,, el valor de x, 
se puede calcular consultando la figura. 
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0.015 4 


0.010 4 


0.005 


7 0.015 
P: 
Pd 
PF d 
a 
ye 
M. 
Q, " "d 
a” Cabeza fija "a 
| P d L 0.010 
4 
^ 
4 
Pd 8 
P A — Cabeza libre 
F Qe M, 
de =3 
Pg M, 
d 
4 
^ 
^ 
Y 
pé 
E 0.005 
Xo T Q, " M, 
ibre ija va L 
D, |Q. po c LAM 
/ 0.005 0.0013 0.0028 0.0009 
E 0.010 0.0021 0.0049 0.0019 
d 0.020 0.0033 0.0079 0.0032 


0.05 0.10 0.15 


Q 
Figura 12.23 Gráfica de E y contra 5 en arena. 


Ü c s 


Deflexión debida a una carga aplicada arriba de la línea del terreno 


Cuando una carga Q se aplica arriba de la línea del terreno, induce tanto una carga Q, = Q como 
un momento M, = Q, en la línea del terreno, como se muestra en la figura 12.24a. Ahora se puede 
utilizar una solución de superposición para obtener la deflexión en la línea del terreno. El proce- 
dimiento paso a paso es el siguiente (consulte la figura 12.24b): 


Paso 1. 
Paso 2. 
Paso 3. 
Paso 4. 


Paso 5. 


Paso 6. 
Paso 7. 


Se calculan Q, y M. 
Se calcula la deflexión Xy que se ocasionaria por la carga Q, actuando sola. 
Se calcula la deflexión x,,, que se ocasionaria por el momento actuando solo. 


Se determina el valor de una carga Q „que ocasionaria la misma deflexión que el 


momento (es decir, x y). 

Se determina el valor de un momento M, que ocasionaría la misma deflexión 
que la carga (es decir, x, o) 

Se calcula (Q, + Qy) /Q,y se determina Soul D; 


Se calcula (M, + M,9)/M, y se determina x,yo/D,. 
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Q M, = Qe 
e ^7 73 
^ Q, =0 Ó Z 
Xo _ XogM XoMQ 
= D s 0 D S + D s 
a) 
A Q; Me A 
Q. Me 
Q; 
Q. 
Q, as Qi M 
0, a 
Dom P a 
Q. er 
a Paso T M, + Moo 
y Paso 7 M, 
Q, | 
Q. i 
i M, 
| M, 
Y 
l 
il Mo 
| M, 
I E 
l 
l 
Y 
l 
Xog XoM XogM XoMQ 
D, D, D, D, 
Xo 
D, 
b) 
Figura 12.24 Superposición de la deflexión debida a una carga y un momento. 
Paso 8. Se calcula la deflexión combinada: 
X;(combindada) ^ 9-5 (Xoom + Xomo) (12.47) 


Momento máximo en una pila perforada debido sólo a carga 
en la línea del terreno 


máx 


En la figura 12.25 se muestra la gráfica de Q./ O, con M, , / M, para pilas perforadas con cabeza fija 


y libre debida sólo a la aplicación de una carga en la línea del terreno Q, Para pilas con cabeza 
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0.045 
0.030 
Q; 
Q. 
(Arcilla) 
0.015 


0.020 


0.015 


0.010 Qe 
(Arena) 


Arcilla 0.005 


Q, M, 


máx 


Figura 12.23 Variación de — con . 


fija, el momento máximo en la pila, M 


Q. M, c 


ocurre en la línea del terreno. Para esta condición, si se 


max? 


conocen Q , M. y O. la magnitud de M, „sx se puede calcular con facilidad. 


Momento máximo debido a una carga y un momento en la línea del terreno 


Si una carga Q, y un momento M, se aplican en la línea del terreno, el momento máximo en la pila 
perforada se puede determinar de la manera siguiente: 


Paso 1. 


Paso 2. 


Paso 3. 


Aplicando el procedimiento descrito antes, se calcula x 
ción (12.47). 
Para despejar la longitud característica T, se utiliza la ecuación siguiente: 


con la ecua- 


o(combinada) 


2.430, .  162M, 


Xo (combinada) ^. 
E,l, EL, 


(12.48) 


El momento en la pila a una profundidad z debajo de la superficie del terreno se 
puede calcular como 


M. = A,Q,T + B,M, (12.49) 
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donde A,» B= coeficientes adimensionales del momento (Matlock y Reese, 
1961); consulte la figura 12.26. 

El valor del momento máximo M,. se puede obtener calculando M. a va- 
rias profundidades en la parte superior de la pila perforada. : 


El método de la carga característica justo descrito es válido sólo si L/D, tiene un cierto va- 
lor mínimo. Si la relación L/ D. real es menor que (L/ D ),,;» entonces las deflexiones en la línea 
del terreno estarán subestimadas y los momentos sobrestimados. Los valores de (L/D,),,,, para 
pilas perforadas en arena y arcilla se indican en la tabla siguiente: 


Arcilla Arena 
ER, ER, 
c, (L| Darvin y Di» K, (L/D) min 
1 X 10° 6 1 x 104 8 
3 x 10% 10 4 x 10+ 11 
1 x 10° 14 2 x 10° 14 
3 x 10° 18 


0.5 


1.0 


in 


1.5 


2.0 


Figura 12.26 Variación de A 


y B,, con z/T. 


m 
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Ejemplo 12.7 


En la figura 12.27 se muestra una pila perforada con cabeza libre. Sea iB 22 X 10%kN/m?. 
Determine: 

a. La deflexión en la línea del terreno, Y combmada! 
b. El momento flexionante máximo en la pila perforada. 
c. El esfuerzo de tensión máximo en la pila. 
d. La penetración mínima de la pila necesaria para este análisis. 


Solución 
Se cuenta con: 


Ip) = 1 nim 
e, = 100 kN/m? 
jer 


E, = 22 X 105 kN/m? 


y 
TD (may 
i= l= = 0.049 m* 
ZEE VM 
Parte a 
De la ecuación (12.43), 


O = 134D? (E,R,)( —) 
C 5 P ER 


i i om 0.68 
= GHA IE x Wo c; x d 


— 37607 kN 


M, = 200 kN-m 


Q, = 150 kN iN 


Arcilla 
c, = 100 kN/m? 


Figura 12.27 Pila perforada con cabeza libre. 
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De la ecuación (12.45), 


M, = 3.86D? (E,R,)( ——) 
ic S P ER; 


i ' j aes 0.46 
= (3.86) (1) 1(22 x 10 XO s x o 


— 296139 kN-m 
Por consiguiente, 
O, 150 
— = = 0.004 
O. 37607 


De la figura 12.22, Xog = (0.0025) D, = 0.0025 m = 2.5 mm. Además, 


M, 200 
M, 296139 


— 0.000675 


De la figura 12.22, x,y ~ (0.0014) D, = 0.0014 m = 1.4 mm, por lo tanto, 


za 03014 
- — 0.0014 
D, 1 


De la figura 12.22, para x,y/D, = 0.0014, el valor de Q,y/Q, ~ 0.002. De aquí, 


Xoo — 0.0025 
D, 


— 0.0025 


De la figura 12.22, para Xoo) De = 0.0025, el valor de M,o/M. = 0.0013, por lo tanto, 


Qs Ls o 004 + 0.002 = 0.006 
Co: l l i 
De la figura 12.22, para (Q, + Q,)/Q. = 0.006, el valor de x,9y/D, = 0.0046. 


De aquí, 
Xoom = (0.0046) (1) = 0.0046 m = 4.6 mm 


Entonces, se tiene 


M, M 
m m 
M. M. 


= 0.000675 + 0.0013 ~ 0.00198 


De la figura 12.22, para (M, + M,o)/ M, = 0.00198, el valor de Xomo/D; = 0.0041. 
De aquí, 


Xomo = (0.0041) (1) = 0.0041 m = 4.1 mm 
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En consecuencia, 


Xo (combinanda) = 0.5(Xo0m ar Xomo) = (0.5) (4.6 ar 4.1) = 4.35 mm 


Parte b 
De la ecuación (12.48), 
2.430, 3 1.62M, 
Xo (combinada) — E, ia E, ii, 
Por lo tanto, 
0.00435 m = (2.43) (150) Ta (1.62) (200) à 


(22 x 10°) (0.049) (22 x 10°) (0.049) 


0.00435 m = 338 x 10-5 T? + 300.6 x 10 5 T? 


y se deduce que 
T ~ 2.05 m 
De la ecuación (12.49), 


M. = AmQ, T + B, M, = Am(150) (2.05) + B,,(200) = 307.5A,, + 200 By, 


Ahora se puede elaborar la tabla siguiente: 


= Am Bm 

T (figura 12.26) (figura 12.26) M,(kN-m) 
0 0 1.0 200 

0.4 0.36 0.98 306.7 
0.6 0.52 0.95 349.9 
0.8 0.63 0.9 SUB) 
1.0 0.75 0.845 399.6 
1.1 0.765 0.8 395,2 
1,25) 0.75 0.73 376.6 


Por lo tanto, el momento máximo es 399.4 kN-m = 400 kN-m y ocurre en z/-T = 1. De aqui, 
z= (1)(T) = (1)(2.05 m) = 2.05 m 


Parte c 
El esfuerzo de tensión máximo es 


D, 1 
«(2) col 


O tensión — Ji 0.049 


— 4081.6 kN/m? 
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Parte d 
Se tiene 


ER (2 x AO) 
er 100 


= 22% 107 


Por interpolación, para (E, R,)/c, = 2.2 X 10°, el valor de (L/D,) yi, ^ 8-5. Por lo tanto, 


L =~ (8.5)(1) = 8.5m E 


¡PAE Pilas perforadas prolongadas hasta la roca 


En la sección 12.1, se hizo notar que las pilas perforadas se pueden prolongar hasta un estrato de roca. 
En la figura 12.28 se muestra una pila perforada cuya profundidad de empotramiento es igual a 
L. Cuando se consideren pilas perforadas en roca, se pueden encontrar varias correlaciones entre 
la capacidad de carga de punta y la resistencia a la compresión simple de rocas intactas, q „ Es im- 
portante reconocer que, en el campo, las rocas tienen grietas, uniones y discontinuidades, y que la 
influencia de estos factores se deben considerar. Teniendo en cuenta esto, Zhang y Einstein (1998) 
analizaron una base de datos de 39 pruebas en pilas perforadas a escala natural en las que las bases de 


f = resistencia 
lateral unitaria 


qp = carga de 
punta unitaria 


Due UNS 


Figura 12.28 Pila perforada 
dp empotrada en roca. 
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las pilas se colaron sobre o en roca suave generalmente con cierto grado de junteado. Con base 


en estos resultados, ellos propusieron 


Q ina = Os ES O, = dp Az + fpL 


donde la capacidad de carga de punta Q, se puede expresar como 


Q,(MN) = q,A, = [4.83 (q, MN/m^) "A, (m^)] 


(12.50) 


(12.51) 


En la figura 12.29 se muestra la gráfica de q, (MN /m?) contra q, (MN/ m?) obtenida a partir de los 


datos sobre los cuales se basa la ecuación (12.51). 
Además, la resistencia lateral Q, es 


Q,(MN) = fpL = [0.4(q, MN/m*)*"][7D,(m) [L (m)] 
(para receptáculo liso) 


Q,(MN) = fpL = [0.8(4, MN/m*)°°][7D,(m) [L(m)] 
(para receptáculo rugoso) 


100 T T T T T 


Ww 
o 
T 


qy(MN/m) 
= 
T 


1 
0.1 0.3 1 3 10 30 100 


Resistencia a la compresión simple, q, (MN/m?) 


Figura 12.29 Gráfica de q, contra q, (Adaptada de Zhang y 
Einstein, 1998) 


(12.52) 


(12.53) 
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Ejemplo 12.8 


En la figura 12.30 se muestra una pila perforada que se prolonga hasta una formación de 
esquisto. Para los núcleos de roca intacta se obtuvo q, = 4.2 MN/m”. Estime la capacidad 
de soporte de carga permisible de la pila perforada. Utilice un factor de seguridad (FS) — 3. 
Suponga un receptáculo liso para la resistencia lateral. 


Solución 
De la ecuación (12.51), 


Q, = 4,[483(9,)9!] = 3 (1) (4.83) (4.2)°5"] = 7.89 MN 


De nuevo, de la ecuación (12.52), 
O, = 04(q,) P (mD,L) = 0.4(4.2)P9[ (o) (1) (4)] = 10.3 MN 
De aquí, 


Q, O,*Q. 789-103 
FS FS 3 


— 6.06 MN 


es z 


Arcilla suave 


X e M 
REO ulcus 
Esquisto 
Receptáculo liso 


Se 
A" 


Pila perforada 


Figura 12.30 Pila perforada que se prolonga hasta roca. m 


12.1 En la figura P12.1 se muestra una pila perforada. Determine la capacidad de carga de 
punta permisible. Datos: 
D,=2m Ye = 15.6 kN/m? 
D,=12m  y,=17.6kN/m' 
L,=6m qp' = 35° 
L,=3m c, = 35 kN/m? 
Factor de seguridad = 3 
Utilice la ecuación (12.18). 
12.2 Vuelva a resolver el problema 12.1, esta vez utilizando la ecuación (12.15). Sea E, = 600p. 
12.3 Para la pila perforada descrita en el problema 12.1, ¿cuál será la resistencia superficial 
que se desarrollará en los 6 m superiores, que están en arcilla? Utilice las ecuaciones 
(12.36) y (12.38). 
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z Arcilla limosa 
| Ds Ye 
o —— P 

Arena 

L, Ys 
p' 
c=0 

Y 

» D, ? Figura P12.1 
12.4 Vuelva a resolver el problema 12.1 con los datos siguientes: 


12.5 
12.6 


12.7 


12.8 


12.9 


D, = 1.75 m y, = 17.8 kN/m' 


D,= 1m y; = 182 kN/m? 
L,-625m $4232» 
L, = 2.5m c, = 32 kN/m? 


Factor de seguridad = 4 
Vuelva a resolver el problema 12.4 utilizando la ecuación (12.5). Sea E. = 400p, 
Para la pila perforada descrita en el problema 12.4, ¿qué fricción superficial se desarro- 
llará en los 6.25 m superiores? 
a. Utilice las ecuaciones (12.36) y (12.38). 
b. Utilice la ecuación (12.39). 
En la figura P12.7 se muestra una pila perforada sin campana. Suponga los valores 
siguientes: 
L,=6m Cuy = 50 kN/m? 
L,=7m Cuyo = 75kN/mé 
D,= 15m 
Determine: 
a. La capacidad de carga de punta última neta [utilice las ecuaciones (12.33) y (12.34)]. 
b. La fricción superficial última [utilice las ecuaciones (12.36) y (12.38)]. 
c. La carga de trabajo Q „(factor de seguridad = 3). 
Repita el problema 12.7 con los datos siguientes: 
L, =6.1m c, = 70 kN/n? 
L, = 3.05m cuo) = 120 kN/m? 
D, = 0.91 m 
Utilice las ecuaciones (12.39) y (12.40). 
En la figura P12.9 se muestra una pila perforada en arena media. Por medio del método 
propuesto por Reese y O'Neill, determine lo siguiente: 


Arcilla 


Cw) 


Arcilla 


Cu(2) 


Figura P12.7 
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a. La resistencia de punta permisible neta para un movimiento de la base de 25 mm. 
b. La resistencia por fricción del fuste para un movimiento de la base de 25 mm. 
c. La carga total que puede soportar la pila perforada para un movimiento total de la base 


de 25 mm. 
Suponga los valores siguientes: 
L=12m y = 18 kN/m? 
L,=11m $ó' = 38° 
D,= 1m D, = 65%(arena mediana) 
D,=2m 


Arena media 
Li y 
E p. 
Nümero de penetración 
estándar promedio (Neo) 
dentro de 2D, debajo de 
la pila perforada — 19 
m 
yX 
k— D, —>| 


Figura P12.9 
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12.10 En la figura P12.9, con L = 7 m, L, = 6m, D, = 0.75 m, D, = 125 m, y = 18 kN/m? y 
$' = 37°. El número de péneltación estándar promedio sin corregir (N,,) dentro de 2D, 
debajo de la pila perforada es 29. Determine: 

a. La capacidad de soporte de carga ültima. 
b. La capacidad de soporte de carga para un asentamiento de 12 mm. 
La arena tiene 35% de grava. Utilice la ecuación (12.30) y las figuras 12.12 y 12.14. 

12.11 Para la pila perforada descrita en el problema 12.7, determine: 

a. La capacidad de soporte de carga ültima. 
b. La capacidad de soporte de carga para un asentamiento de 25 mm. 
Utilice el procedimiento descrito de Reese y O'Neill. (Consulte las figuras 12.18 y 12.19). 

12.12 Para la pila perforada descrita en el problema 12.7, estime el asentamiento elástico total a 
carga de trabajo. Utilice las ecuaciones (11.73), (11.75) y (11.76). Suponga que: 

E, = 20 Xx 10° kN/m?, C, = 0.03, € = 0.65, u, = 0.3, E, = 12000 kN/m? y 
Q = 0.80,,. Utilice el valor de Q,, de la parte c) del problema 12.7. 

12.13 Para la pila perforada descrita en el problema 12.8, estime el asentamiento elástico total a 
carga de trabajo. Utilice las ecuaciones (11.73), (11.75) y (11.76). Suponga que: 
E, = 3 X 105Ib/pulg?, C, = 0.03, £ = 0.65, us = 0.3, E, = 2000 Ib/pulg? y 
Q ^ 0.830,,. Utilice el valor de Q,, de la parte c) del problema 12.8. 

12.14 En la figura P12.14 se muestra una pila perforada que se extiende hasta un esquisto de 
arcilla. Se conoce: q, (esquisto de arcilla) = 1.81 MN/n?. Considerando que el receptáculo 
está rugoso, estime la capacidad de soporte de carga permisible de la pila perforada. 
Utilice FS — 4. 

12.15 En la figura P12.15 se muestra una pila perforada con cabeza libre. Con: Q, — 260 kN, 
Mz = 0, y = 17.5 kN/m’, à = 35°, c' = 0, y E, = 22 Xx 10° kN/m’. Determine: 

a. La deflexión en la línea del terreno, x. 

b. El momento flexionante máximo en la pila perforada. 

c. El esfuerzo de tensión máximo en la pila. 

d. La penetración mínima de la pila necesaria para este análisis. 


P E ERE -* Arena suelta 
A 1.5m “y= = ys 
E ES Lo y 
y 1 A 7 Esquisto de arcilla € €; 
eu ` ; Pila perforada po 
y de concreto 
4 
v A 


Figura P12.14 Figura P12.15 


Referencias 685 

BEREZANTZEV, V.G., KHRISTOFOROV, V.S. y GOLUBKOV, V.N. (1961). “Load Bearing Capacity and Defor- 
mation of Piled Foundations”, Proceedings, Fifth International Conference on Soil Mechanics and 
Foundation Engineering, Paris, vol. 2, pp. 11.15. 

CHEN, Y.-J., y KuLHAWY, F.H. (1994). “Case History Evaluation of the Behavior of Drilled Shafts under 
Axial and Lateral Loading", Final Report, Project, 1493-04, EPRI TR- 104601, Geotechnical Group, 
Cornell University, Ithaca, NY, diciembre. 

Duncan, J.M., Evans, L.T. Jr., y Ooi, P.S.K. (1994). “Lateral Load Analysis of Single Piles and Drilled 
Shafts”, Journal of Geotechnical Engineering, ASCE, vol. 120, núm. 6, pp. 1018-1033. 

KuLHawY, F.H. y JACKSON, C.S. (1989). “Some Observations on Undrained Side Resistance of Drilled 
Shafts”, Proceedings, Foundation Engineering: Current Principles and Practices, American Society 
of Civil Engineers, vol. 2, pp. 1011-1025. 

Mat tock, H. y REESE, L.C. (1961). “Foundation Analysis of Offshore Pile-Supported Structures", 
en Proceedings, Fifth International Conference on Soil Mechanics and Foundation Engineering, vol. 2, 
Paris, pp. 91-97. 

O’NEILL, M.W. (1997). Comunicación personal. 

O’NEILL, M.W. y REESE, L.C. (1999). Drilled Shafts: Construction Procedure and Design Methods, FHWA, 
reporte núm. IF-99-025. 

REESE, L.C. y O’NEILL, M.W. (1988). Drilled Shafts: Construction and Design, FHWA, publicación núm. 
HI-88-042. 

REESE, L.C. y O'NEILL, M.W. (1989). “New Design Method for Drilled Shafts from Common Soil and Rock 
Tests”, Proceedings, Foundation Engineering: Current Principles and Practices, American Society 
of Civil Engineers, vol. 2, pp. 1026-1039. 

REESE, L.C., Touma, ET. y O'NEILL, M.W. (1976). “Behavior of Drilled Piers under Axial Loading”, Journal 
of Geotechnical Engineering Division, American Society of Civil Engineering, vol. 102, nim. GT5, 
pp. 493-510. 

RoLLiNs, K.M., CLAYTON, R.J., MIKESELL, R.C. y BLAISE, B.C. (2005). “Drilled Shaft Side Friction in 
Gravelly Soils”, Journal of Geotechnical and Geoenvironmental Engineering, American Society of 
Civil Engineers, vol. 131, núm. 8, pp. 987-1003. 

WHITAKER, T., y COOKE, R.W. (1966). “An Investigation of the Shaft Base Resistance of Large Bored Piles 
in London Clay”, Proceedings, Conference on Large Bored Piles, Institute of Civil Engineers, 
Londres, pp. 7-49. 

ZHANG, L., y EINSTEIN, H.H. (1988). “End Bearing Capacity of Drilled Shafts in Rock”, Journal of Geote- 
chnical and Geoenvironmental Engineering, American Society of Civil Engineers, vol. 124, nim. 7, 
pp. 574-584. 


13 Cimentaciones en suelos dificiles 


13.1 Introduccion 


En muchas areas de Estados Unidos y en otras partes del mundo, determinados suelos hacen que 
la construcción de cimentaciones sea extremadamente difícil. Por ejemplo, los suelos expansi- 
vos o colapsables (colapsibles) pueden causar grandes movimientos diferenciales en estructuras 
como resultado de un excesivo levantamiento o asentamiento. También se originan problemas 
similares cuando las cimentaciones se construyen sobre rellenos sanitarios. Los ingenieros de 
cimentaciones deben poder identificar los suelos difíciles cuando los encuentren en el campo. 
Si bien no todos los problemas ocasionados por todos los suelos se pueden resolver, se pueden 
tomar medidas preventivas para reducir la posibilidad de daño a estructuras construidas sobre 
ellas. En este capítulo se destacan las propiedades fundamentales de tres condiciones de suelos 
importantes: suelos colapsables, suelos expansivos y rellenos sanitarios, y los métodos para una 
construcción cuidadosa de cimentaciones. 


Suelo colapsable 


Definición de tipos de suelos colapsables 


Los suelos colapsables, que en ocasiones se denominan suelos colapsibles o suelos metaestables, 
son suelos no saturados que experimentan un gran cambio de volumen al saturarse. El cambio 
puede o no ser el resultado de la aplicación de una carga adicional. El comportamiento de los 
suelos colapsables ante una carga se explica mejor mediante la gráfica comün relación de vacíos- 
presión efectiva (e contra log a") para un suelo colapsable, como se muestra en la figura 13.1. 
La rama ab se determina a partir de la prueba de consolidación de una muestra con su conte- 
nido de humedad natural. A un nivel de presión efectiva de c, la relación de vacíos de equilibrio 
es e,. Sin embargo, si se introduce agua en la muestra hasta saturarla, la estructura del suelo 
colapsará. Después de la saturación, la relación de vacíos de equilibrio al mismo nivel de presión 
efectiva a, es e,; cd es la rama de la curva e-log a’ ante una carga adicional después de la saturación. 
Las cimentaciones que se construyen sobre esos suelos pueden experimentar un asentamiento 
grande y repentino si el suelo abajo de ellos se satura con un suministro no anticipado de hu- 
medad. La humedad puede provenir de cualquiera de varias fuentes, como a) tuberías de agua rotas, 
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Presión efectiva, 


a! 
d E > &' (escala 
logarítmica) 

ej cob ce Agua agregada 

eyg--—------- 

v 
sé 
8 9 d Figura 13.1 Naturaleza de la variación de la 
2 A relación de vacíos con la presión para un suelo 

© 

M colapsable. 


b) drenajes con fugas, c) drenaje de depósitos y albercas, d) un incremento lento en el nivel freá- 
tico, etcétera. Este tipo de asentamiento causa por lo general un daño estructural considerable. 
De aquí que la identificación de los suelos colapsables durante la exploración de campo es muy 
importante. 

La mayoría de los suelos colapsables de origen natural son edlicos, es decir, arenas o limos 
depositados por el viento, como los loess, las playas eólicas y los depósitos de polvo volcánico. 
Los depósitos tienen relaciones de vacíos altas y pesos específicos bajos y sin cohesión o con 
poca cohesión. Los depósitos de loess tienen partículas de tamaño de limo. La cohesión en los 
loess puede ser el resultado de recubrimientos de arcilla que rodean a las partículas de tamaño de 
limo. Los recubrimientos mantienen a las partículas en una condición muy estable en un estado 
no saturado. La cohesión también puede ser el resultado de la presencia de precipitados químicos 
lixiviados por el agua de lluvia. Cuando el suelo se satura, los aglutinantes de arcilla pierden su re- 
sistencia y experimentan un colapso estructural. En Estados Unidos, grandes áreas del medio oeste 
y del oeste árido tienen estos tipos de depósitos. Los depósitos de loess también se encuentran en 
15 a 20% de Europa y sobre grandes áreas de China. El espesor de los depósitos de loess puede 
variar hasta aproximadamente 10 m en el centro de Estados Unidos. En partes de China puede ser 
de hasta 100 m. En la figura 13.2 se muestra la extensión de los depósitos de loess en la cuenca del 
río Mississippi. 

Muchos suelos colapsables pueden ser suelos residuales que son productos del intempe- 
rismo de rocas madre. El intemperismo produce suelos con un intervalo amplio de distribución 
granulométrica. Los materiales solubles y coloidales se lixivian por el intemperismo, lo que re- 
sulta en relaciones de vacíos grandes y, por consiguiente, en estructuras inestables. Muchas áreas 
de Sudáfrica y Zimbabwe tienen suelos residuales que son granitos descompuestos. Estos de- 
pósitos se secan y consolidan deficientemente. Una reseña excelente de suelos colapsables es la 
de Clemence y Finbarr (1981). 


Parámetros físicos para la identificación 
de suelos colapsables 


Varios investigadores han propuesto algunos métodos para evaluar los parámetros físicos de sue- 
los colapsables para su identificación. Algunos de estos métodos se analizan brevemente en 
la tabla 13.1. 

Jennings y Knight (1975) sugirieron un procedimiento para describir el potencial de colapso 
de un suelo. Una muestra de suelo inalterada se toma con su contenido de humedad natural en un 
anillo de consolidación. Se aplican cargas escalonadas a la muestra hasta un nivel de presión o7, 
de 200 kN /m2. (En la figura 13.1, ésta es 0”). A esa presión, la muestra se inunda para saturarla 
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Minnesota 


Dakota del Sur 


Tennessee 


Alabama 


Figura 13.2 Depósito de loess en la cuenca del río Mississippi. 


y se deja reposar durante 24 horas. Esta prueba proporciona las relaciones de vacíos e, y e, antes y 
después de la inundación, respectivamente. Ahora se puede calcular el potencial de colapso como 


C, Ag = ——— (13.1) 


donde 


e, — relación de vacíos natural del suelo 
Ae = deformación vertical 


La severidad de los problemas de cimentación asociada con un suelo colapsable la correlacionaron 
con el potencial de colapso, C, Jennings y Knight (1975). Esta correlación la resumieron Clemence 
y Finbarr (1981) y se da en la tabla 13.2. 

Holtz y Hilf (1961) sugirieron que un suelo tipo loess que tiene una relación de vacíos lo 
suficientemente grande para permitir que su contenido de humedad exceda su límite líquido al 
estar saturado es susceptible al colapso. Por lo tanto, para el colapso, 


‘W (saturado) = LL (1 3 2) 
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donde LL — límite líquido. 


Sin embargo, para suelos saturados 


e, = wG, (13.3) 


donde G, = gravedad específica de los sólidos del suelo. 


Tabla 13.1 Criterios reportados para la identificación de suelos colapsables?. 


Investigador Año Criterios 
Denisov 1951 Coeficiente de hundimiento: 
relación de vacíos en el límite líquido 
relación de vacíos natural 
K = 0.5-0.75: altamente colapsable 
K = 1.0: marga no colapsable 
K = 1.5-2: suelos no colapsables 

Clevenger 1958 Si el peso específico seco es menor que 
12.6 kN/ mé, el asentamiento será grande; 
si el peso específico seco es mayor que 
14 kN/m’ el asentamiento será pequeño. 

, : contenido de humedad natural — límite plástico 

Priklonski 1952 D^ PET - 

indice de plasticidad 
Kp < 0: suelos altamente colapsables 
Kp > 0.5: suelos no colapsables 
Kp > 1.0: suelos expansivos 
. - contenido natural de humedad 
Gibbs 1961 Relación de colapso, R — ATUS 
límite líquido 
Esto se puso en forma gráfica. 
Soviet Building Code 1962 L= a 
1+e, 
donde e, = relación de vacíos natural y e, = relación de 
vacíos en el límite líquido. Para el grado de saturación natural 
menor que 60%, si L > —0.1, el suelo es un suelo colapsable. 
Ws LP 

Feda 1964 K; $, IP 
donde w, = contenido natural de humedad, S, = grado 
de saturación natural, LP — límite plástico e IP — índice de 
plasticidad. Para S. « 100%, si K, > 0.85, el suelo es un 
suelo asentable. 

Benites 1968 Una prueba de dispersión en la que 2 g de suelo se dejan caer 
en 12 ml de agua destilada y la muestra se cronometra hasta 
que se dispersa; los tiempos de dispersión de 20 a 30 s se 
obtuvieron para suelos colapsables de Arizona. 

Handy 1973 Loess de Iowa con contenido de arcilla (< 0.002 mm): 


« 16%: alta probabilidad de colapso 

16-2496: probabilidad de colapso 

24-32%: menos de 50% de probabilidad de colapso 
> 32%: suele ser seguro contra el colapso 


“Modificados por Lutenegger y Saber (1988). 
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Tabla 13.2 Relación del potencial de colapso para la severidad de problemas de cimentación?. 


C, (96) Severidad del problema 
0-1 Sin problema 
1-5 Problema moderado 
5-10 Problema 

10-20 Problema severo 

20 Problema muy severo 


“De Clemence, S.P. y A.O. Finbarr (1981). “Design Considerations for Collapsible Soils", 
Journal of the Geotechnical Engineering Division, American Society of Civil Engineers, vol. 107, 
nüm. GT3, pp. 305-317. Con permiso de la ASCE. 


Al combinar las ecuaciones (13.2) y (13.3) para suelos colapsables se obtiene 


e, = (LL)(G,) (13.4) 
El peso específico seco natural del suelo requerido para su colapso es 
Gy, Gow 
Ya x | 
1+e, 1+ (LL)(G,) (13.5) 


Para un valor promedio de G, = 2.65, los valores limite de y, para varios límites líquidos ahora 
se puede calcular con la ecuación (13.5). 

En la figura 13.3 se muestra una gráfica de los valores límites anteriores de pesos específicos 
secos contra los límites líquidos correspondientes. Para cualquier suelo, si el peso específico seco 
natural se encuentra debajo de la línea límite, es probable que el suelo colapse. 
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J Suelo tipo loess 


Peso específico seco natural, y, (KN/m?) 


con probabilidad 
12 - de colapso 
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10 20 30 40 45 Figura 13.3 Suelo tipo loess 


Limite liquido con probabilidad de colapso. 
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Se debe tener cuidado de obtener muestras inalteradas para determinar los potenciales de 
colapso y los pesos específicos secos, de preferencia muestras en bloque cortadas a mano. La 
razón es que las muestras obtenidas mediante tubos de pared delgada pueden experimentar deter- 
minada compresión durante el proceso de muestreo. Sin embargo, si se utilizan muestras en bloque 
cortadas, los agujeros excavados se deben hacer sin agua. 


Procedimiento para calcular el asentamiento 
de colapso 


Jennings y Knight (1975) propusieron el procedimiento de laboratorio siguiente para determinar 
el asentamiento de colapso de estructuras al saturarse el suelo: 


Paso 1. Se obtienen dos muestras de suelo inalteradas para probarlas en un dispositivo de 
prueba de consolidación estándar (odómetro). 

Paso2. Se colocan las dos muestras ante una presión de 10 kN/m? durante 24 horas. 

Paso 3. Después de 24 horas, se satura una muestra sumergiéndola. La otra muestra se 
mantiene con su contenido de humedad natural. 

Paso 4. Después de 24 horas de estar sumergida, se continúa la prueba de consolidación 
en las dos muestras duplicando la carga (la misma que en la prueba de consolida- 
ción estándar) hasta el nivel de presión deseado. 

Paso 5. Se trazan las gráficas e-log g’ para las dos muestras (figuras 13.4a y b). 

Paso 6. Se calcula la presión efectiva in situ, o. Se traza una línea vertical correspondien- 
te a la presión c. 

Paso 7. A partir de la curva e-log a’ de la muestra saturada, se determina la presión de 
preconsolidación, o. Si c. / c, = 0.8-1.5, el suelo está normalmente consolidado; 
sin embargo, si 0/0 > 1.5, el suelo está preconsolidado. 

0, O0, a}, Ag' a, a. o} + Ag” 
> log a’ 


Relación 
de vacíos, e 


Muestra 
saturada 


Muestra 
con contenido 
de humedad 


natural Muestra con contenido 


de humedad natural 


Muestra 
saturada 


Relación 
de vacíos, e 


a) b) 


Figura 13.4 Cálculo del asentamiento a partir de una prueba de odómetro doble: a) suelo normalmente 
consolidado; b) suelo sobreconsolidado. 
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13.5 


Paso 8. Se determina ej, correspondiente a c; a partir de la curva e-log c; de la muestra 
saturada. (Este procedimiento para suelos normalmente consolidados y sobrecon- 
solidados se muestra en las figuras 13.4a y b, respectivamente). 

Paso 9. A través del punto (0, e) se traza una curva similar a la curva e-log a obtenida 
de la muestra probada con su contenido de humedad natural. 

Paso 10. Se determina la presión incremental, Aa’, sobre el suelo causada por la construc- 
ción de la cimentación. Se traza una línea vertical correspondiente a la presión de 
c, + Ao” en la curva e-log a’. 

Paso 11. Ahora, se determinan Ae, y Ae,. El asentamiento del suelo sin cambio en el con- 
tenido de humedad natural es 


Ae, 


[pm (H) (13.6) 


S.) = 


donde H = espesor del suelo susceptible al colapso. 
Además, el asentamiento ocasionado por el colapso en la estructura del 
suelo es 


Ae, 


EFA (H) (13.7) 


Se(2) a 


Diseño de cimentaciones en suelos no susceptibles 
a humedecerse 


Para fines de disefio de cimentaciones reales, también se pueden efectuar algunas pruebas de 
carga estándar de campo. En la figura 13.5 se muestra la relación de la naturaleza de la carga por 
área unitaria contra el asentamiento en una prueba de carga de campo en un depósito loessiano. 
Observe que la relación carga-asentamiento es esencialmente lineal hasta una cierta presión críti- 
ca, 90, a la cual se tiene una ruptura de la estructura del suelo y de aqui un asentamiento grande. 
La ruptura repentina de la estructura del suelo es más común en suelos que tienen un contenido 
de humedad natural que en suelos normalmente secos. 

Si se toman precauciones suficientes en el campo para evitar que la humedad aumente bajo 
las estructuras, las cimentaciones corridas y las losas de cimentación se pueden construir sobre 
suelos colapsables. Sin embargo, las cimentaciones se deben dimensionar de manera que nunca 


Carga por área unitaria 
> 


lc 


cr 


Asentamiento 


Figura 13.5 Prueba de carga de campo en un suelo 
M loessiano: carga por área unitaria contra el asentamiento. 
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se excedan los esfuerzos críticos (consulte la figura 13.5) en el campo. Para calcular la presión 
permisible en el suelo se debe utilizar un factor de seguridad de 2.5 a 3, o 


Thom 7 LR (13.8) 


donde 


o' — presión permisible en el suelo 


perm 


FS = factor de seguridad 


Los asentamientos diferencial y total de estas cimentaciones deben ser similares a los de las ci- 
mentaciones disefiadas para suelos arenosos. 

Las cimentaciones continuas pueden ser más seguras que las aisladas sobre suelos colap- 
sables ya que pueden minimizar efectivamente el asentamiento diferencial. En la figura 13.6 se 
muestra un procedimiento común para la construcción de cimentaciones continuas. En este pro- 
cedimiento se utilizan zapatas corridas y vigas longitudinales de soporte de carga. 

En la construcción de estructuras pesadas, como elevadores de granos, sobre suelos colap- 
sables, en ocasiones se permiten asentamientos de hasta 0.3 m (Peck, Hanson y Thornburn, 1974). 
En este caso no es probable que la cimentación se incline, ya que no existe una carga excéntrica. El 
asentamiento total esperado para esas estructuras se puede estimar a partir de pruebas de conso- 
lidación estándar en muestras con contenido de humedad de campo. Sin cargas excéntricas, las 
cimentaciones presentarán un asentamiento uniforme sobre depósitos loessianos; sin embargo, si 
el suelo es de naturaleza residual o coluvial, es posible que el asentamiento no sea uniforme. La 
razón es la no uniformidad que presentan por lo general los suelos residuales. 

Se debe tener mucho cuidado al construir estructuras pesadas sobre suelos colapsables. Si 
se esperan grandes asentamientos, se deben considerar cimentaciones con pilotes y pilas perfora- 
das. Estos tipos de cimentaciones pueden transferir la carga a un estrato de soporte de carga más 
resistente. 


Vigas de soporte de carga 


Figura 13.6 Cimentación continua con vigas de soporte de carga. [De Clemence, S.P. y Finbarr, 
A.O. (1981) "Design Considerations for Collapsible Soils", Journal of the Geotechnical Engi- 
neering Division, American Society of Civil Engineers, vol. 107, GT3, pp. 305-317. Con permiso 
de la ASCE]. 
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Diseno de cimentaciones en suelos susceptibles 
a humedecerse 


Si es probable que el estrato superior de suelo se humedezca y colapse algtin tiempo después de 
la construcción de la cimentación, se pueden considerar varias técnicas de disefio para evitar la 
falla de la cimentación, como las siguientes: 


Compactación dinámica 


Sila profundidad de humedecimiento esperada es de 1.5 a 2 m desde la superficie del terreno, el sue- 
lo se puede humedecer y volver a compactar mediante rodillos pesados. Sobre el suelo compactado 
se pueden construir zapatas corridas o losas de cimentación. Una alternativa a la recompactación 
por rodillos pesados es el apisonado pesado, al que en ocasiones se le refiere como compac- 
tación dinámica. (Consulte el capítulo 14). El apisonado pesado consiste principalmente en dejar 
caer un peso pesado repetidamente sobre el suelo. La altura de la caída puede variar entre 8 a 30 m. 
Las ondas de esfuerzo generadas por la caída del peso ayudan a densificar el suelo. 

Lutenegger (1986) reportó el uso de la compactación dinámica para estabilizar un estrato 
grueso de loess friable antes de la construcción de una cimentación en Russe, Bulgaria. Durante 
la exploración de campo, no se detectó el nivel freático hasta una profundidad de 10 m y el con- 
tenido de humedad natural fue menor que el límite plástico. Mediciones iniciales de la densidad 
hechas en muestras inalteradas de suelo indicaron que el contenido de humedad a la saturación 
excedería el límite líquido, una propiedad usualmente encontrada en loess colapsable. Para la 
compactación dinámica del suelo, se excavaron los 1.7 m superiores de corteza. Como martillo se 
utilizó un peso circular de concreto de 133 kN. En cada punto de la red, la compactación se logró 
dejando caer el martillo 7 a 12 veces desde una distancia de 2.5 m. 

En la figura 13.7 se muestra el peso específico seco del suelo antes y después de la compac- 
tación. El incremento en el peso específico seco del suelo muestra que la compactación dinámica 
se puede emplear de manera efectiva para estabilizar un suelo colapsable. 


Peso específico seco (kN/m?) 


12 14 16 18 20 
0 T T T 
Antes de la 
compactación — py 
1} m A 
Después de la 
B compactación 
G+ / m : 
o 
3 
E mu 
g 
E 
Er HH 7 


Figura 13.7 Compactación dinámica de un estrato 
de loess friable en Russe, Bulgaria. (Adaptada de 
5 Lutenegger, 1986) 
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Estabilizacion quimica 


Si las condiciones son favorables, las zanjas de la cimentación se pueden inundar con soluciones 
de silicato de sodio y cloruro de calcio para estabilizar el suelo químicamente. Entonces el suelo 
se comportará como una arenisca suave y resistirá el colapso al saturarse. Este método es eficaz 
sólo si las soluciones pueden penetrar hasta la profundidad deseada; así pues, se aplica mejor en 
depósitos de arena fina. Los silicatos son muy costosos y por lo general no se utilizan. Sin embar- 
go, en algunas áreas de Denver, los silicatos se han utilizado con mucho éxito. 

La inyección de una solución de silicato de sodio para estabilizar depósitos de suelo colap- 
sable se ha utilizado en gran medida en Rusia y Bulgaria (Houston y Houston, 1989). Este proce- 
so, que se utiliza en suelos colapsables secos y en suelos colapsables húmedos que sean probables 
de comprimirse ante el peso agregado de la estructura que se construirá, consiste de tres pasos: 


Paso 1. Inyección de bióxido de carbono para remover cualquier agua presente y para la 
activación preliminar del suelo. 

Paso 2. Inyección de una lechada de silicato de sodio. 

Paso 3. Inyección de bióxido de carbono para neutralizar los álcalis. 


Vibroflotación y embalse 


Cuando el estrato de suelo es susceptible a humedecerse hasta una profundidad de aproximada- 
mente 10 m (= 30 pies), se pueden utilizar varias técnicas para ocasionar el colapso del suelo antes 
de que se inicie la construcción de la cimentación. Dos de estas técnicas son la vibroflotación y 
el embalse (también denominado inundación). La vibroflotación se emplea con éxito en suelos 
con drenaje libre. (Consulte el capítulo 14). El embalse, mediante la construcción de diques de 
baja altura, se utiliza en emplazamientos que no tienen capas impermeables. Sin embargo, aun 
después de la saturación y el colapso del suelo por el embalse, puede ocurrir cierto asentamiento 
adicional del suelo después del inicio de la construcción de la cimentación. El asentamiento adi- 
cional también puede ser ocasionado por una saturación incompleta del suelo al momento de la 
construcción. El embalse se puede utilizar de manera eficaz en la construcción de presas de tierra. 


Extensión de la cimentación más allá de la zona de humedecimiento 


Si no es práctico el precolapso del suelo, las cimentaciones se pueden extender más allá de la 
zona de humedecimiento posible, aunque la técnica puede requerir pilas perforadas y pilotes. En 
el diseño de pilas perforadas y pilotes se debe tomar en cuenta el efecto de la fricción superficial 
negativa resultante del colapso de la estructura del suelo y por el asentamiento asociado de la zona 
de humedecimiento subsecuente. 

En algunos casos, se puede considerar un tipo de cimentación con columna de roca (vibrorre- 
emplazo). Las columnas de roca se construyen con grandes boleos que penetran el estrato de suelo 
colapsable. Éstas actúan como pilotes al transferir la carga hasta un estrato de suelo más estable. 


Suelos expansivos 
Naturaleza general de los suelos expansivos 


Muchas arcillas plásticas se hinchan considerablemente cuando se agrega agua y luego se contraen 
cuando pierden el agua. Las cimentaciones construidas sobre ese tipo de arcillas están sujetas a gran- 
des fuerzas de levantamiento ocasionadas por la expansión. Estas fuerzas inducen levantamiento, 
agrietamiento y el rompimiento tanto de las cimentaciones de edificios como de los elementos de una 
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se 


Figura 13.8 Grietas en un muro debidas al levantamiento de una arcilla expansiva. 
(Cortesia de Anand Puppala, University of Texas en Arlington, Arlington, Texas) 


losa de cimentación sobre una base. En la figura 13.8 se muestran las grietas en un muro ocasionadas 
por un levantamiento excesivo. Las arcillas expansivas se encuentran en grandes áreas de Estados 
Unidos, América del Sur, África, Australia e India. En Estados Unidos, estas arcillas predominan 
en Texas, Oklahoma y en la parte superior del Missouri Valley. En general, las arcillas expansivas 
tienen límites líquidos e índices de plasticidad mayores que 40 y 15, respectivamente. 

Como se indicó antes, el aumento y la disminución del contenido de humedad ocasiona que 
una arcilla se expanda y se contraiga. En la figura 13.9 se muestran las grietas de contracción sobre 
la superficie del terreno de una arcilla intemperizada de la formación de esquisto de Eagle Ford en 
Dallas-Fort Worth, en el área de Texas. A la profundidad en un suelo hasta la cual pueden ocurrir 
cambios periódicos de humedad suele referírsele como zona activa (consulte la figura 13.10). La 
profundidad de la zona activa varía, dependiendo de la ubicación del emplazamiento. Algunas pro- 
fundidades comunes de la zona activa en ciudades de Estados Unidos se dan en la tabla 13.3. En 
algunas arcillas y esquistos de arcilla en el oeste de Estados Unidos, la profundidad de la zona activa 
puede ser hasta de 15 m. La profundidad de esta zona se puede determinar con facilidad trazando el 
índice líquido contra la profundidad del perfil del suelo a lo largo de varias estaciones. En la figura 
13.11 se muestra una gráfica de la formación Beaumont en el área de Houston. 
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Figura 13.9 Grietas de contracción sobre la superficie del terreno en una arcilla intemperizada de la for- 
mación de esquisto de Eagle Ford en el área de Dallas-Fort Worth. (Cortesía de Thomas M. Petry, Missouri 
University of Science and Technology, Rolla, Missouri) 
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Figura 13.10 Definición de la zona activa. 
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Tabla 13.3 Profundidades comunes de la zona activa 
en algunas ciudades de Estados Unidos’. 


Profundidad de la zona activa 


City (m) 
Houston 15a3 
Dallas 2.1a4.6 
San Antonio 3a9 
Denver 3a4.6 


“Según O'Neill y Poormoayed (1980). 
(O'Neill, M.W. y Poormoayed, N. (1980). 
“Methodology for Foundations on Expansive 
Clays”, Journal of the Geotechnical 
Engineering Division, American Society 

of Civil Engineers, vol. 106, nim. GT12, 

pp. 1345-1367. Con permiso de la ASCE). 


Las grietas por contracción se pueden extender muy adentro de la zona activa. En la figura 
13.12 se muestran grietas por contracción interconectadas que se extienden desde la superficie del 
terreno hacia la zona activa en una arcilla expansiva. 

Para estudiar la magnitud de la expansión posible en una arcilla, se pueden realizar pruebas 
simples de laboratorio con un oedómetro en muestra inalteradas. Dos pruebas comunes son la 
prueba de expansión sin restricciones y la prueba de presión de expansión. Las dos se describen 
en las secciones siguientes. 


Índice líquido 
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y Poormoayed, N. (1980). “Methodology for 
Foundations on Expansive Clays”. Journal of the 
Geotechnical Engineering Division, American 
Society of Civil Engineers, vol. 106, núm. GT12, 
pp. 1345-1367. Con permiso de la ASCE). 
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Figura 13.12 Grietas de contracción interconectadas que se extienden desde la superficie del 
terreno hacia la zona activa. (Cortesía de Thomas M. Petry, Missouri University of Science 
and Technology, Rolla, Missouri) 


Prueba de expansión simple 


En la prueba de expansión simple, la muestra se coloca en un oedómetro ante una sobrecarga pe- 
queña de aproximadamente 6.9 kN/m? (1 Ib/pie?). Luego se agrega agua a la muestra y se mide 
la expansión del volumen de la muestra (es decir, su altura; el área de la sección transversal es 
constante) hasta que se alcance el equilibrio. Entonces el porcentaje de expansión libre se 
puede expresar como la relación 


AH 
Sw(libre) (%) = H (100) (13.9) 


donde 


Swdibre) ^ €Xpansión libre, como un porcentaje l 
AH = altura de la expansión debida a la saturación 
H = altura original de la muestra 


Vijayvergiya y Ghazzaly (1973) analizaron varios resultados de prueba obtenidos de esta 
manera y elaboraron una gráfica de correlación de la expansión libre, el límite líquido y el con- 
tenido de humedad natural, como se muestra en la figura 13.13. O'Neill y Poormoayed (1980) 
desarrollaron una relación para calcular la expansión superficial libre a partir de esta gráfica: 


AS = 0003375 yan (13.10) 
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13.9 


20 4 


Limite 


Expansión en porcentaje, Sy (ihre) (%) 


50 liquido 
40 = 70 
1 = 

J Figura 13.13 Relación entre el porcentaje 
de expansión libre, el límite líquido y el contenido 

+ natural de humedad. [De Vijayvergiya, V.N. y 
Ghazzaly, O.I. (1973). “Prediction of Swelling 
Potential of Natural Clays”, Proceedings, Third 

0.1 I I ; International Research and Engineering Conference 
0 10 20 30 40 50 on Expansive Clays, pp. 227-234. Con permiso 
Contenido natural de humedad (46) de la ASCE]. 
donde 


AS, = expansión superficial libre 
Z — profundidad de la zona activa 


S libre) — expansion libre, como un porcentaje 


A continuación se describen brevemente los dos métodos. 


Prueba de presión de expansión 


La presión de expansión se puede determinar por medio de dos tipos diferentes de pruebas. Estas son 


e Prueba de consolidación convencional 
e Prueba a volumen constante 


A continuación se describen brevemente los dos métodos. 


Prueba de consolidación convencional 


En este tipo de prueba, la muestra se coloca en un oedómetro ante una sobrecarga pequeña de 
aproximadamente 6.9 kN/m?. Se agrega agua a la muestra, permitiéndole que se expanda y alcance 
una posición de equilibrio después de cierto tiempo. Luego, se agregan cargas en pasos conve- 
nientes y se consolida la muestra. La gráfica de la deformación de la muestra (6) contra log a’ 
se muestra en la figura 13.14. La gráfica de 6 contra log g’ cruza la línea horizontal a través del 
punto de la condición original. La presión correspondiente al punto de intersección es la presión 
de expansión cero, s PT 


13.9 Prueba de presión de expansión 701 
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= Figura 13.14 Presión de expansión cero de una 
Presión, a’ prueba de consolidación convencional. 


Prueba a volumen constante 


La prueba a volumen constante se realiza colocando una muestra en un anillo de consolidación y 
aplicando una presión igual a la presión de sobrecarga efectiva, o’, más la sobrecarga anticipada 
aproximada causada por la cimentación, g’. Luego se agrega agua a la muestra. A medida que la 
muestra empieza a expandirse, se aplica presión en incrementos pequeños para evitar la expan- 
sión. La presión se mantiene hasta que se desarrolle la presión de expansión sobre la muestra, 
momento en el cual la presión total es 


gl E RU Fs, (13.11) 


sw 


donde 


g! = presión total aplicada para evitar la expansión, o presión de expansión cero 


sw 
c = presión adicional aplicada para evitar la expansión después de la adición de agua 
En la figura 13.15 se muestra la variación del porcentaje de expansión con la presión efecti- 
va durante una prueba de presión de expansión. (Para más información sobre este tipo de prueba, 
consulte Sridharan y colaboradores, 1986). 


Expansión, s,, (96) 


> Figura 13.15 Prueba de 


, , , "T . ., ss 
To ts Tsw Presión efectiva presión de expansión. 
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Una presión g! „ de 20 a 30 kN/m? se considera baja y una presión o, de 1500 a 2000 
kN/m? se considera alta. Después de que se alcanza la presión de expansión cero, la muestra se 
puede descargar en pasos hasta el nivel de la presión de sobrecarga efectiva, o. El proceso de 
descarga ocasionará que la muestra se expanda. También se registra la expansión de equilibrio 
para cada nivel de presión. La variación de la expansión, s,, en porcentaje y la presión aplicada 
sobre la muestra será como se muestra en la figura 13.15. 

La prueba a volumen constante se utiliza para determinar el levantamiento de la superficie, 


AS, para una cimentación (O'Neill y Poormoayed, 1980) segün la fórmula 


n 


AS = X [sy (%)](H;) (0.01) (13.12) 


i-1 


donde 


So 0) = expansión, en porcentaje, para el estrato i ante una presión de a’ + c; (consulte la 
figura 13.15) 
AH, = espesor del estrato i 


Es importante destacar que es posible que la presión de expansión cero (a, ,) obtenida de la 
prueba de consolidación convencional y de la prueba a volumen constante no sean iguales. En 
la tabla 13.4 se resumen algunos resultados de pruebas de laboratorio de Sridharan y colabora- 
dores (1986) para ilustrar este punto. Sridharan y colaboradores (1986) también demostraron 
que la presión de expansión cero es una función del peso específico seco del suelo, pero no del 
contenido natural de humedad (figura 13.16). 


Tabla 13.4 Comparación de la presión de expansión cero obtenida de pruebas de consolidación 
convencionales y de pruebas a volumen constante: resumen de los resultados de pruebas de Sridharan 
y colaboradores (1986). 


Oi (kN/m?) 


Limite indice de Relacion de Prueba de Prueba a 
Suelo liquido plasticidad ^ vacíos inicial, e; | consolidación volumen constante 
BC-1 80 44 0.893 294.3 186.4 
BC-4 98 57 1.002 382.6 251.8 
BC-5 96 65 0.742 500.3 304.1 
BC-7 96 66 0.572 1275.3 372.8 
BC-8 94 62 0.656 147.2 68.7 


Ejemplo 13.1 


Un perfil de un suelo tiene una zona activa de suelo expansivo de 1.83 m. El límite líquido y 
el contenido de humedad natural promedio durante la estación de construcción son 50 y 20%, 
respectivamente. Determine la expansión de la superficie libre. 
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Figura 13.16 Gráfica de presión de expansión cero con el peso específico 
seco del suelo. (Segán Sridharan y colaboradores, 1986). Derechos de autor 
de la ASTM INTERNATIONAL. Reimpresa con permiso). 


Solución 


De la figura 13.13, para LL = 50% y w = 20%, Sob) 7 3%. De la ecuación (13.10), 


AS; = 0.0033 Z s, ip; 
De aquí, 


AS, — 0.0033(1.83) (3) (12) — 18.12 mm m 


Ejemplo 13.2 


La profundidad de la zona activa de un perfil de suelo es de 3.5 m. Si se coloca una cimenta- 
ción a 0.5 m bajo la superficie del terreno, ¿cuál será la expansión total estimada? Los datos 
siguientes se obtuvieron de pruebas de laboratorio: 


Expansión ante presión de 
sobrecarga efectiva y de sobrecarga 
estimada de la cimentación, 


Profundidad (m) Sul% 
0.5 p, 
1 15 
p 0.75 
3 0.25 
Solución 


Los valores de Sani p) están trazados con la profundidad en la figura 13.17a. El área de este 
diagrama será la expansión total. De acuerdo con la regla del trapecio se obtiene 


1 1 1 1 
as o c OO A OUI EROS) 


= 0.026 m = 26 mm 
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0 Superficie del terreno 


Expansión total, 
AS (mm) 


> 


1 2 Expansión, s, (%) 0 26 


Profundidad (m) Profundidad (m) 
a) b) 


Figura 13.17 a) Variación de s, con la profundidad; b) variación de AS con la profundidad. 


w(1) 


Ejemplo 13.3 


En el ejemplo 13.2, si la expansión total permisible es de 10 mm, ¿cuál será el recorte necesa- 
rio para reducir la expansión total? 


Solución 
Utilizando el procedimiento descrito en el ejemplo 13.2, a partir de la figura 13.17a se puede 
calcular la expansión total a varias profundidades debajo de la cimentación como sigue: 


Profundidad (m) Expansión total AS (mm) 
3.5) 0 
1 1 
3 0+ | 2 (0.5) (025). 100 — 0.000625 m — 0.625 mm 
1 1 
2.5 0.000625 + 100 | 2 (0.5) (0.25 + o5) = 0.0025 m = 2.5 mm 
1 1 
IS 0.0025 + 100 | 7] (1)(0.5 + 1) = 0.0105 m = 10.5 mm 


0.5 26 mm 


Trazados en la figura 13.17b, estos asentamientos totales muestran que una expansión total de 
10 mm corresponde a una profundidad de 1.6 m debajo de la superficie del terreno. 

De aquí, el recorte necesario debajo de la cimentación es 1.6 — 0.5 — 1.1 m. Este suelo 
se debe excavar, reemplazar con suelo no expansivo y recompactar. 
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(Emm Clasificación de suelos expansivos 
con base en pruebas índice 


Los sistemas de clasificación para suelos expansivos se basan en los problemas que ocasionan 
en la construcción de cimentaciones (expansión potencial). La mayoría de las clasificaciones 
encontradas en la bibliografía correspondiente se resumen en la figura 13.18 y en la tabla 13.5. 
Sin embargo, el sistema de clasificación desarrollado por la U.S. Army Waterways Experiment 
Station (Snethen y colaboradores, 1977) es la de más uso comün en Estados Unidos. O'Neill y 
Poormoayed (1980) también lo resumieron; consulte la tabla 13.6, Sridharan (2005) propuso un 
indice denominado relación de expansión libre para predecir el tipo de arcilla, la clasificación 
del potencial de expansión y los minerales de arcilla dominantes presentes en un suelo dado. 


5 = 
8 Expansión 
SI Ls 
4 - e[S S Es 
— E SEI xIES Extra alta 
33- = 100 4 
S a) 
Z Muy alto 3 80 7 
224 B 
Alto & 604 
. Potencial 2 40- 
pul Me N de expansión g 
Bajo iue. e 25% 3 20- 
iR Mee vt. E 
0 T T T T T T T T = T 1 0 T T T T T T T 1 
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 0 20 40 60 80 100 120 140 160 
Porcentaje de tamaños de arcilla Límite líquido (%) 
(más finos que 0.002 mm) 
a) b) 
4 1004 74 . 
È I Caso especial 
9 II Alto 
E $5 III Moderado 
= IV Bajo 
E T 54 V No expansivo 
m & 
© 
el Ss 
E 50 E 4 4 
E E 
E 3 4 
a 
3 
g =" 
2 
A 
0 T 1 1 T T T T T 1 
0 50 100 0 10 20 30 40 50 60 
Porcentaje de arcilla (2 u) en toda la muestra Contenido de agua del suelo 
c) d) 


Figura 13.18 Criterios de uso común para determinar el potencial de expansión. [De Abduljauwad, S.N. 
y Al-Sulaimani, G.J. (1993). “Determination of Swell Potential of Al-Qatif Clay”, Geotechnical Testing 
Journal, American Society for Testing and Materials, vol. 16, núm. 4, pp. 469-484. Derechos de autor de la 
ASTM INTERNATIONAL. Reimpresa con permiso]. 
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Tabla 13.5 Resumen de algunos criterios para identificar el potencial de expansión. [De Abduljauwad, S.N. y Al-Sulaimani, 
G.J. (1993). “Determination of Swell Potential of Al-Qatif Clay", Geotechnical Testing Journal, American Society for Testing 
and Materials, vol. 16, pp. 469-484. Derechos de autor de la ASTM INTERNATIONAL. Reimpresa con permiso]. 


Referencia 


Holtz (1959) 


Seed y colaboradores 
(1962) 


Altmeyer (1955) 


Dakshanamanthy 
y Raman (1973) 


Raman (1967) 


Sowers and Sowers 
(1970) 


Van Der Merwe 
(1964) 


Uniform Building 
Code, 1968 


Snethen (1984) 


Chen (1988) 


McKeen (1992) 


Vijayvergiya y 
Ghazzaly (1973) 


Nayak y Christensen 
(1974) 


Weston (1980) 


Criterios 


CC > 28, IP > 35 y LC < 11 (muy alto) 


20 = CC < 31,25 < IP < 41 y 7 < LC x 12 (alto) 


13 = CC x23,15 < IP =<28 y 10 = LC x 16 
(medio) 
CC < 15, IP < 18 y LC = 15 (bajo) 


Consulte la figura 13.18a 


CL < 5, IC > 12 y EP < 0.5 (no crítico) 

5 <= CL= 8, 10 = LCx 12 y 0.5 = EPx 1.5 
(marginal) 

CL > 8, LC < 10 y EP > 1.5 (crítico) 


Consulte la figura 13.18b 


IP > 32 y IC > 40 (muy alto) 

23 < IP < 32 y 30 < IC < 40 (alto) 
12 < IP < 23 y 15 < IC < 30 (medio) 
IP < 12 y IC < 15 (bajo) 


SL < 10 y IP > 30 (alto) 
10 € LCS 12 y 15 < IP < 30 (moderado) 
LC> 12 y IP < 15 (bajo) 


Consulte la figura 13.18c 


IE > 130 (muy alto ) y 91 « IE « 130 (alto) 
5] < IE < 90 (medio) y 21 < IE < 50 (bajo) 
0 < IE < 20 (muy bajo) 


LL > 60, IP > 35, Taau > 4 y EP > 1.5 (alto) 
30 S LL < 60,25 < IP < 35, 1.5 S Tra S 4, 
y 0.5 « EP = 1.5 (medio) 

LL < 30, IP < 25, 7,4 < 1.5 y EP < 0.5 (bajo) 


IP = 35 (muy alto) y 20 < IP x 55 (alto) 
10 < IP < 35 (medio) y IP < 15 (bajo) 


Figura 13.18d 
log PE = (1/12) (0.44 LL — w, + 5.5) 
PE = (0.00229 IP) (1.45C)/w, + 6.38 


PE = 0.00411 (LL, )^"g 95,723 


Comentarios 


Basados en CC, IP y LC 


Basados en prueba de oedómetro 
utilizando una muestra compactada, 
porcentaje de arcilla < 2y y actividad 


Basados en CL, LC y EP 
Muestra remoldeada (Pamáx) y Wop) 


sumergida ante una sobrecarga 
de 6.9 kPa 


Basada en la gráfica de plasticidad 


Basada en IP y IC 


Ocurrirá poca expansión cuando 
w, resulte en IL de 0.25 


Basada en IP, porcentaje de arcilla 
< 2um y actividad 


Basada en prueba de oedómetro en 
muestra compactada con grado 
de saturación cercano a 5096 y 
sobrecarga de 6.9 kPa 


EP es representativo para condición 
en campo y se puede usar sin 7. 
pero se reducirá la precisión 


nat? 


Basada en IP 


Basada en mediciones del contenido 
de agua en el suelo, succión 
y cambio en volumen al secarse 


Ecuaciones empíricas 


Ecuaciones empíricas 


Ecuaciones empíricas 


(continúa) 
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Tabla 13.5 (continuación) 


Nota: C — arcilla, 96 q — sobrecarga 
CC = contenido coloidal, 96 IC = indice de contracción = LL — LC, % 
IE = indice de expansión = 100 X porcentaje de expansión X LC = limite de contracción, % 
fracción que pasa la malla nám. 4 PE = potencial de expansión, % 
IL = indice de liquidez, % W, = humedad natural del suelo 
LL = limite líquido, % Ws, = contenido óptimo de humedad, % 
LL, = límite líquido pesado, 96 Taat = Succión natural del suelo en tsf 
CL = contracción lineal, 96 Pa(max) = densidad seca máxima 


IP = indice de plasticidad, % 
EP = expansion probable, % 


Tabla 13.6 Sistema de clasificación de suelos expansivos?. 


Límite Índice de Expansión Clasificación de la 
líquido plasticidad potencial (96) expansión potencial 
«50 «25 «0.5 Bajo 
50-60 25-35 0.5-1.5 Marginal 
>60 >35 >1.5 Alto 


Expansión potencial = expansión vertical ante una presión igual a la presión 
de sobrecarga 


“Compilado de O'Neill y Poormoayed (1980). 


La relación de expansión libre se puede determinar encontrando los volúmenes de equilibrio de 
sedimento de 10 gramos de una muestra secada en el horno que pasa la malla número 40 (abertura 
de 0.425 mm) en agua destilada (V.) y en CCI, o keroseno (V,). La relación de expansión libre 
(FSR) se define como 


FSR = Va (13.13) 
Ve 


En la tabla 13.7 se da la clasificación de suelos expansivos con base en la relación de expan- 


sión libre. Además, en la figura 13.19 se muestra la clasificación del suelo con base en la relación 
de expansión libre. 


Tabla 13.7 Clasificación de suelos expansivos con base en la relación de expansión libre. 


Relación de Clasificación de la Mineral dominante 
expansión libre Tipo de arcilla expansión potencial en la arcilla 
= 1.0 No expansiva Despreciable Caolinita 
1.0-1.5 Mezcla de expansiva Baja Caolinita y 
y no expansiva montmorilonita 
1.5-2.0 Expansiva Moderada Montmorilonita 
2.0-4.0 Expansiva Alta Montmorilonita 


> 4.0 Expansiva Muy alta Montmorilonita 
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80 4 


60 


I — Suelos caoliníticos 

II — Suelos (caoliníticos + montmoriloníticos) 
III — Suelos montmoriloníticos 

A — Moderadamente expansivo 

B — Altamente expansivo 


C — Muy altamente expansivo 


20 


0 T T T 1 
0 20 40 
Vk (cm?) 


Figura 13.19 Clasificación basada en la relación de expansión libre. (Adaptada de Sridharan, 2005) 


Consideraciones de cimentación para suelos expansivos 


Si un suelo tiene un potencial de expansión bajo, se pueden seguir las prácticas de construcción 
estándar. Sin embargo, si el suelo tiene un potencial de expansión marginal o alto, es necesario 
tener precauciones, las cuales pueden comprender: 


jaa: 


. Reemplazar el suelo expansivo bajo la cimentación. 

2. Cambiar la naturaleza del suelo expansivo mediante el control de la compactación, prehume- 
decimiento, instalación de barreras de humedad o estabilización química. 

3. Reforzar las estructuras para soportar el levantamiento, construir estructuras que sean lo suficien- 

temente flexibles para soportar el levantamiento diferencial del suelo sin fallar o construir 

cimentaciones profundas aisladas debajo de la profundidad de la zona activa. 


Es posible que un método particular no sea suficiente en todas las situaciones. Puede ser nece- 
sario combinar varias técnicas y siempre se debe considerar la experiencia en construcciones 
locales. Los siguientes son los detalles respecto a las técnicas de uso común al tratar con suelos 
expansivos. 
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Reemplazo del suelo expansivo 


Cuando se encuentran suelos poco profundos moderadamente expansivos en la superficie, se 
pueden remover y reemplazar por suelos menos expansivos y compactados de manera apropiada. 


Cambio de la naturaleza de un suelo expansivo 


1. Compactación. El levantamiento de los suelos expansivos disminuye en gran medida cuando 
el suelo se compacta hasta un peso específico menor en el lado alto del contenido óptimo 
de humedad (posiblemente de 3 a 446 arriba del contenido óptimo de humedad). Incluso 
ante esas condiciones, no se debe considerar el tipo de construcción de losa sobre el terreno 
cuando el levantamiento total probable se espere que sea de aproximadamente 38 mm o más. 

2. Prehumedecimiento. Una técnica para incrementar el contenido de humedad del suelo es 
mediante el embalse con lo que logra la mayor parte del levantamiento antes de la construcción. 
Sin embargo, esta técnica puede ser muy tardada ya que la filtración de agua a través de arcillas 
altamente plásticas es lenta. Después del embalse se puede agregar de 4 a 5% de cal hidratada al 
estrato superior del suelo para hacerlo menos plástico y más trabajable (Gromko, 1974). 

3. Instalación de barreras contra la humedad. El efecto a largo plazo del levantamiento diferencial 
se puede reducir controlando la variación de la humedad en el suelo. Esto se logra colocando 
barreras verticales contra la humedad con una profundidad de aproximadamente 1.5 m alrededor 
del perímetro de las losas para el tipo de construcción de losa sobre el terreno. Estas barreras 
contra la humedad se pueden construir en zanjas rellenas con grava, concreto delgado o 
membranas impermeables. 

4. Estabilización del suelo. La estabilización química con cal y cemento ha tenido éxito a menudo. 
Una mezcla que contenga aproximadamente 5% de cal es suficiente en la mayoría de los casos. 
El efecto de la cal en la estabilización de suelos expansivos, y por consiguiente en la reducción 
de las características de contracción y expansión, se puede demostrar con referencia a la 
figura 13.20. En este caso, se recolectó una muestra de arcilla expansiva intemperizada de 
la formación de esquisto de Eagle Ford en el área de Dallas-Fort Worth, Texas. Parte de la 
muestra se mezcló con agua casi hasta su límite líquido, se colocó en dos moldes de aproxi- 
madamente 152 mm de longitud y 12.7 X 12.7 mm de sección transversal. En la figura 13.20a 
se muestra la contracción de las muestras de suelo en el molde en condición seca. El mismo 
suelo también se mezcló con 646 de cal (en peso seco) y luego con una cantidad similar de 
agua y se colocó en seis moldes similares. En la figura 13.20b se muestra la contracción de 
las muestras estabilizadas con cal en condición seca, la cual fue prácticamente despreciable 
comparada con la que se observa en la figura 13.20a. La cal o el cemento y el agua se mez- 
clan con el estrato superior de suelo y se compactan. La adición de cal o cemento disminuirá 


Figura 13.20 Contracción de una arcilla expansiva (suelo de Eagle 
Ford) mezclada con agua casi hasta su límite líquido en moldes de 
152 X 12.7 X 12.7 mm: a) sin adición de cal. (continúa) 
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Figura 13.20 (continuación) b) con la 
adición de 6% de cal en peso. (Cortesía de 
Thomas M. Petry, Missouri University of 
Science and Technology, Rolla, Missouri) 


b) 


el límite líquido, el indice de plasticidad y las características expansivas del suelo. Este 
tipo de trabajo de estabilización se puede hacer hasta una profundidad de 1 a 1.5 m. Para la 
estabilización con cal se utiliza por lo general cal hidratada con contenido alto de calcio y 
cal de dolomita. 


Otro método de estabilización de un suelo expansivo es la inyección a presión de lechada 
de cal o lechada de cal y ceniza muy fina en el suelo, usualmente hasta una profundidad de 4 a 5 m 
y ocasionalmente hasta una mayor profundidad para cubrir la zona activa. En el capítulo 14 se 
presentan más detalles de la técnica de inyección a presión. Dependiendo de las condiciones del 
suelo en un emplazamiento, se pueden planear inyecciones simples o mültiples, como se muestra 
en la figura 13.21. En la figura 13.22 se muestra el trabajo de inyección a presión de lechada para la 
base de un edificio. Las estacas sefialan los puntos de inyección planeados. En la figura 13.23 se 
muestra la estabilización con cal y ceniza muy fina mediante la inyección a presión de la ribera 
de un canal que sufrió desprendimientos y deslizamientos. 


E e c E e E E > 
u u u 

e e e e e e e e 
Planta a a LI 

e e e e e e e e 
C] C] C] 

E = c c e E c Z 


Sección 


Figura 13.21 Planeación de inyec- 
ciones multiples de lechada de cal 
Inyección simple Inyección doble para la base de un edificio. 
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Figura 13.22 Inyección a presión de lechada de cal para la base de un edificio. (Cortesía de Hayward 
Baker Inc., Odenton, Maryland) 


Figura 13.23 Estabilización del talud de la ribera de un canal mediante inyección a presión de lechada 
de cal y ceniza muy fina. (Cortesía de Hayward Baker Inc., Odenton, Mrayland) 


IKE Construcción sobre suelos expansivos 


Se debe tener cuidado al elegir el tipo de cimentación sobre suelos expansivos. En la tabla 13.8 
se muestran algunos procedimientos de construcción recomendados basados en el levantamiento 
total anticipado, AS, y en la relación longitud a altura de los paneles del muro. Por ejemplo, en 
la tabla se propone utilizar losas reticuladas como una alternativa al diseñar edificios rígidos que 
puedan tolerar determinado movimiento. En la figura 13.24 se muestra un diagrama esquemático 
de una losa reticulada. En este tipo de construcción, las nervaduras soportan la carga estructural 
y los espacios entre las nervaduras permiten la expansión del suelo. 
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Tabla 13.8 Procedimientos de construcción para suelos de arcilla expansivos*. 


Levantamiento total anticipado 


(mm) 
Construcción 

L/H = 1.25 L/H = 2.5 recomendada Método Comentarios 

0 a 6.35 Ninguna precaución 

6.35 a 12.7 12.7 a 50.8 Construcción rígida Cimentaciones: Las zapatas deben ser pequefias 
que tolere movi- Zapatas y profundas, consistentes con 
miento (refuerzo Losas de la capacidad de carga del suelo. 
de acero segün zapatas Las losas deben resistir flexión. 
sea necesario) corridas 

(reticuladas) 
Losas de piso: Las losas se deben disefiar para resistir 
Reticuladas flexión y deben ser independientes 
Baldosas de las vigas de cimentación. 

Muros: Los muros sobre una losa de cimentación 
deben ser tan flexibles como la losa. No 
debe haber conexiones verticales rígidas. 

Los muros de ladrillo se deben reforzar 
con barras o bandas. 

12.7 a 50.8 50.8 a 101.6 Construcción que Juntas: Los contactos entre unidades estructurales 
amortigüe Libre se deben evitar, o ser flexibles, se pueden 
movimiento Flexible insertar materiales impermeables en las 

juntas. 

Muros: Los muros o unidades rectangulares se 

Flexible deben comportar como una unidad. 
Construcción 
unitaria 
Marco de acero 
Cimentaciones: Las cimentaciones celulares permiten una 
Tres puntos ligera expansión del suelo para reducir 
Celular la presión de expansión. Los gatos 
Gato hidráulico ajustables pueden ser inconvenientes para 
los propietarios. Carga de tres puntos 
permite el movimiento sin dureza. 
250.8 Construcción Cimentación con Debe usarse pilas de diámetro mínimo 
independiente pilas perforadas: y amplio espaciamiento compatible 
del movimiento Pila recta con la carga. 
Fondo Deben dejarse una holgura bajo las 
acampanado contratrabes de cimentación. 


Piso suspendido: 


Los pisos se deben apoyar sobre vigas 
de cimentación entre 305 y 460 mm por 
arriba del suelo. 


* Gromko, G.J. (1974). "Review of Expansive Soils", Journal of the Geotechnical Engineering Division, 
American Society of Civil Engineers, vol. 100, GT6, pp. 667-687. Con permiso de la ASCE. 
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Figura 13.24 Losa reticulada. 


Carga muerta, D 


| Superficie del terreno | leD > 


Contratrabe de cimentación 


i 


Zona ] 
activa, Z 7050 


| 


Pilas perforadas OOO 
con campanas }«—— D; ——> 


a) b) 


Figura 13.25 a) Construcción de pilas perforadas con campanas y contratrabes de cimentación; 
b) definición de los parámetros en la ecuación (13.14). 


En la tabla 13.8 también se sugiere utilizar una cimentación con pilas perforadas con una 
losa de piso suspendida cuando las estructuras se construyen independientemente del movimiento 
del suelo. En la figura 13.25a se muestra un diagrama esquemático de esa configuración. El fondo de 
las pilas se debe colocar debajo de la zona activa del suelo expansivo. Para el disefio de las pilas, la 
fuerza de levantamiento, U, se puede estimar (consulte la figura 13.2b) con la ecuación 


U= aD Zo”, tan Pis (13.14) 
donde 


D, = diámetro de la pila 
Z = profundidad de la zona activa 


x 
I 


ángulo de fricción efectivo entre zócalo y suelo 


presión para expansión cero (consulte las figuras 13.14 y 13.15; 
O =T, 0, 0j) 


q 
Il 


En la mayoría de los casos, el valor de #’. varía entre 10 y 20°. En el laboratorio se debe 
determinar un valor promedio de la expansión horizontal cero. Si no se disponen resultados de 
laboratorio, o’ tan Pis se puede considerar igual a la resistencia cortante no drenada de la arcilla, 


sw 


c., en la zona activa. 


w? 
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La parte acampanada de la pila perforada actuará como un ancla para resistir la fuerza de 
levantamiento. Ignorando el peso de la pila perforada, se tiene 


Qaa = U TD (13.15) 
donde 
Q,4, 7 carga neta de levantamiento 
D = carga muerta 
Ahora, 
Qua ~ 2 (zo - pi) (13.16) 
donde 


c, = cohesión no drenada de la arcilla en la que se localiza la campana 
N = factor de capacidad de carga 
FS — factor de seguridad 

D, — diámetro de la campana de la pila perforada 


A] combinar las ecuaciones (13.15) y (13.16) da 


_ ¢,N, f m ae 
UD (2)ox iB?) (13.17) 


De manera conservadora, de las tablas 3.3 y 3.4, 


N,B 1 
N: ax N.(acipyfFes = Ne (strip) I+ = 5.14, 1+ 5.14 = 6.14 


En el ejemplo 13.4 se examina el diseño de una pila perforada. 


Ejemplo 13.4 


En la figura 13.26 se muestra una pila perforada con campana. La profundidad de la zona 
activa es de 5 m. La presión de expansión cero de la arcilla expansiva (o!) es de 450 kN/m’. 
Para la pila perforada, la carga muerta (D) es de 600 kN y la carga viva es de 300 kN. Suponga 


quc pue 
a. Determine el diámetro de la campana, D,. 


b. Revise la capacidad de carga de la pila perforada suponiendo una fuerza de levanta- 
miento cero. 


Solución 
Parte a: Determinación del diámetro de la campana, D, 
La fuerza de levantamiento, ecuación (13.14), es 


U = m D,Zo s, tan Ops 
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Carga muerta + carga viva = 900 kN 


Zona 


activa 
5m 800 mm| 


Y 
A 
2m 
c, = 450 kN i m? A ; i 
y Figura 13.26 Pila perforada en una arcilla 
s D, > expansiva. 


Datos: Z = 5 m y ø! „ = 450 kN/m’. Entonces 
U = 7 (0.8) (5) (450)tan 12° = 1202 kN 


Suponga que la carga muerta y la carga viva son cero, y que el FS en la ecuación (13.17) es 
1.25. Por lo tanto, de la ecuación (13.17), 


CaN T 2. n 
Us FS (Zw Di) 


(450) (6.14) 
1.25 


1202 = 


(5); — 0.82); D,-115m 


También debe revisarse el factor de seguridad contra el levantamiento con la carga muerta. Un 
factor de seguridad de al menos 2 es deseable. Entonces, de la ecuación (13.17) 


«N(*) (ug = y 
Y = JD) 


FS = 


(450) (6.14) (Zeus -= 0.8) 
E 1202 — 600 


= 2.44622, OK 
Parte b: Revisión de la capacidad de carga 
Suponga que U = 0. Entonces 


Carga muerta + carga viva = 600 + 300 = 900 kN 
900 900 


(zo (ajas 


Carga hacia abajo por área unitaria = = 866.5 kN/m? 
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Capacidad de carga neta del suelo debajo de la campana = qune) = CuNe 


= (450) (6.14) = 2763 kN/m? 


De aqui, el factor de seguridad contra la falla de capacidad de carga es 


2763 
FS = 2 = 3.19 >3, OK m 
a = e 


Rellenos sanitarios 


¡EME Naturaleza general de los rellenos sanitarios 


Los rellenos sanitarios proporcionan una manera de disponer la basura en la tierra sin poner 
en peligro la saludad püblica. Estos rellenos se utilizan casi en todos los países, con diversos 
grados de éxito. La basura depositada en rellenos sanitarios puede contener desechos orgáni- 
cos, madera, papel y desechos fibrosos o de demolición como ladrillos y piedras. La basura 
se descarga y compacta a intervalos frecuentes y luego se cubre con una capa de suelo, como se 
muestra en la figura 13.27. En el estado compactado, el peso específico promedio de la basura 
puede variar entre 5 y 10 kN/m?. Una ciudad común de Estados Unidos, con una población de 
un millón de habitantes, genera aproximadamente 3.8 X 106 m? de material de relleno compac- 
tado por aíio. 

Conforme el valor de las propiedades contináa incrementándose en áreas densamente po- 
bladas, la construcción de estructuras sobre rellenos sanitarios se vuelve cada vez más tentadora. 
En algunos casos, es posible que una inspección visual del emplazamiento no sea suficiente para 
detectar un relleno sanitario viejo. Sin embargo, la construcción de cimentaciones sobre rellenos 
sanitarios es problemática por lo general debido a los gases venenosos (por ejemplo, metano), a 
los asentamientos excesivos y a una inherente baja capacidad de carga. 


Cubierta de suelo 


Excavación 
para la cubierta 
de suelo 


a 5 


Superficie original del terreno 


Figura 13.27 Diagrama esquemático de un relleno sanitario en progreso. 
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EALE Asentamiento de rellenos sanitarios 


Los rellenos sanitarios sufren grandes asentamientos continuos a lo largo del tiempo. Yen y Scan- 
lon (1975) documentaron el asentamiento de varios rellenos en California. Después de terminado 
el relleno, la tasa de asentamiento (figura 13.28) se puede expresar como 


men AH; (m) 


— 13.18 
At (mes) i 


donde 


m = tasa de asentamiento 


H [7 altura máxima del relleno sanitario 


Con base en varias observaciones de campo, Yen y Scanlon determinaron las correlaciones empí- 
ricas siguientes para la tasa de asentamiento: 


m — a — blogt [para rellenos de altura entre 12 y 24 m] (13.19) 
m=c-—dlogt [para rellenos de altura entre 24 y 30 m] (13.20) 
m =e -f logt [para rellenos de altura mayor de 30 m] (13.21) 


En estas ecuaciones, 


m está en m/mes (pies/mes) 
t, es la edad media del relleno, en meses 


En unidades SI, los valores de a, b c, d, e y f dados en las ecuaciones (13.19) a (13.21) son 


Concepto SI 


a 0.0268 
b 0.0116 
c 0.038 
d 0.0155 
e 0.0435 
f 0.0183 
Altura 
del relleno 
sanitario 
A 
H; æ --- 
H AH, [ 
f Y 
2 l l [og 
| l l 
¡KM 
l 
i i i 
y y y Y > Tiempo, f 
tod t= +t, L='"+t 
2 Figura 13.28 Asentamiento de rellenos sanitarios. 
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La edad media del relleno se puede definir de la figura 13.28 como 


h-ft—-— 13.22 
1 2 ( ) 


donde 


t = tiempo desde el inicio del relleno 
t, = tiempo para terminar el relleno 


Las ecuaciones (13.19), (13.20) y (13.21) se basan en datos de campo de rellenos para los 
cuales t, varió de 70 a 82 meses. A fin de tener una idea del tiempo aproximado requerido para 
que un relleno sanitario experimente un asentamiento completo, considere la ecuación (13.19). 
Para un relleno de 12 m de altura y para t, = 72 meses, 


m = 0.0268 — 0.0116 log t, 
por lo tanto, 


0.0268 — m 


le^ doo 
Sim = 0 (tasa de asentamiento cero), log f, = 2.31, o f, = 200 meses. Así pues, el asentamiento 
continuará durante f, £7 2 = 200 — 36 = 164 meses (=~ 14 años) después de terminar el relleno, 
lo que es un tiempo muy prolongado. En este cálculo se enfatiza la necesidad de poner mucha 
atención al asentamiento de cimentaciones construidas sobre rellenos sanitarios. 

Una comparación de las ecuaciones (13.19) a (13.21) para tasas de asentamiento muestra que 
el valor de m aumenta con la altura del relleno. Sin embargo, para alturas de los rellenos mayores 
que aproximadamente 30 m, la tasa de asentamiento no debe ser muy diferente de la obtenida 
con la ecuación (13.21). La razón es que la descomposición de materia orgánica cerca de la su- 
perficie es principalmente el resultado de un entorno anaeróbico. Para rellenos más profundos, la 
descomposición es más lenta. De aquí que para alturas del relleno mayores que aproximadamente 
30 m, la tasa de asentamiento no excede la correspondiente a rellenos de aproximadamente 30 m 
de altura. 

Sowers (1973) también propuso una fórmula para calcular el asentamiento de un relleno 
sanitario, la cual es, 


aH, i^ 
AH, = A locii (13:23) 


donde 


H, = altura del relleno 
e = relación de vacíos 
a = un coeficiente para el asentamiento 
t', 1” = tiempos (consulte la figura 13.28) 


AH ; = asentamiento en los tiempos ty?’ 


Los coeficientes o se encuentran entre 


a = 0.09e (para condiciones favorables para la descomposición) (13.24) 
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a =0.03e (para condiciones desfavorables para la descomposición) (13.25) 


La ecuación (13.23) es similar a la ecuación para el asentamiento por consolidación secundario. 


13.2 


13.3 


13.4 


13.5 


13.6 


Para un suelo loessiano, se tiene que G, = 2.69. Trace una gráfica de y, = (kN/m?) con- 
tra el límite líquido para identificar la zona en la cual el suelo es probable que colapse al 
saturarse. Si un suelo tiene un límite líquido de 33, G, = 2.69 y y, = 13.5 kN/m’, ¿será 
probable que colapse? 

Un estrato de suelo colapsable en el campo tiene un espesor de 3 m. La presión de sobre- 
carga efectiva promedio sobre el estrato de suelo es de 62 kN/m’. Una muestra inalterada 
de este suelo se sometió a una prueba doble en el oedómetro. La presión de preconsoli- 
dación de la muestra se determinó a partir de una muestra saturada y fue de 84 kKN/m?. 
¿Está el suelo en el campo normalmente consolidado o preconsolidado? 

Un suelo expansivo tiene un espesor de la zona activa de 8 m. El contenido de humedad 
natural del suelo es de 20% y su límite líquido es de 50. Calcule la expansión de la super- 
ficie libre del suelo expansivo al estar éste saturado. 

El perfil de un suelo expansivo tiene un espesor de la zona activa de 5.2 m. Se construirá 
una cimentación superficial a una profundidad de 1.2 m debajo de la superficie del terre- 
no. Con base en una prueba de presión de expansión, se obtuvo lo siguiente. 


Profundidad desde 
la superficie del terreno 


Expansión ante sobrecarga 
y presión estimada por sobrecarga 


(m) de la cimentación, s, (%) 
1.2 3.0 

2.2 2.0 

3.2 1.2 

4.2 0.55 

52 0.0 


Estime la expansión total posible bajo la cimentación. 


Consulte el problema 13.4. Si la expansión total permisible es de 15 mm, ¿cuál será el 


recorte necesario? 


Repita el problema 13.4 con lo siguiente: espesor de la zona activa — 6 m, profundidad 
de la cimentación superficial — 1.5 m. 


Expansión ante sobrecarga 
y presión estimada por sobrecarga 


Profundidad desde 
la superficie del terreno 


(m) de la cimentación, s, (96) 
1.5 5.5 

2.0 3.1 

3.0 1.5 

4.0 0.75 

5.0 0.4 


6.0 


0.0 
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13.7 Consulte el problema 13.6. Si la expansión total permisible es de 30 mm, ¿cuál será el 
recorte necesario? 
13.8 Consulte la figura 13.25b. Para la pila perforada con campana, se tiene: 


Espesor de la zona activa, Z = 9.15 m 

Carga muerta — 1334 kN 

Carga viva — 267 kN 

Diámetro de la pila, D. — 1.07 m 

Presión de expansión cero para la arcilla en la zona activa = 574.6 kN/m? 

Ángulo de fricción promedio entre el zócalo y el suelo, Pos = 15" 

Cohesión no drenada promedio de la arcilla alrededor de la campana = 144.6 kN/m? 


Determine el diámetro de la campana, D,. Se requiere un factor de seguridad de 3 contra el 
levantamiento suponiendo que la carga muerta más la viva es igual a cero. 

13.9 Consulte el problema 13.8. Si un requerimiento adicional es que el factor de seguridad 
contra el levantamiento sea de al menos 3 con la carga muerta actuando (carga viva = 0), 
¿cuál debe ser el diámetro de la campana? 
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Mejoramiento del suelo y modificacion 
del terreno 


Introduccion 


El suelo en un emplazamiento de construcción no siempre puede ser completamente adecuado 
para soportar estructuras como edificios, puentes, carreteras y presas. Por ejemplo, en depósitos 
de suelo granular, el suelo in situ puede estar muy suelto e indicar un asentamiento elástico grande. 
En ese caso, el suelo necesita densificarse para aumentar su peso específico y por lo tanto su resis- 
tencia cortante. 

En ocasiones los estratos supriores no son apropiados y se deben remover y reemplazar 
por un suelo mejor sobre el cual se pueda construir la cimentación estructural. El suelo utilizado 
como relleno se debe compactar bien para soportar la carga estructural deseada. Los rellenos 
compactados también se pueden requerir en áreas de poca altura a fin de elevar el nivel del terreno 
para la construcción de la cimentación. 

Los estratos de arcilla suave saturada con frecuencia se encuentran a poca profundidad debajo 
de las cimentaciones. Dependiendo de la carga estructural y de la profundidad de los estratos, es 
posible que ocurra un asentamiento por consolidación inusualmente grande. Para minimizar el 
asentamiento se requieren técnicas especiales de mejoramiento del suelo. 

En el capítulo 13 se mencionó que las propiedades de los suelos expansivos se podrían mo- 
dificar en gran medida, agregando agentes estabilizadores como la cal. Al mejoramiento de suelos 
in situ utilizando aditivos suele referírsele como estabilización. 

Se emplean varias técnicas para: 


1. Reducir el asentamiento de estructuras 

2. Mejorar la resistencia cortante del suelo y por consiguiente incrementar la capacidad de carga 
de cimentaciones superficiales 

3. Aumentar el factor de seguridad contra la falla posible de un talud de riberas y presas de tierra 

4. Reducir la contracción y expansión de los suelos 


En este capítulo se analizan algunos de los principios generales de mejoramiento del suelo, como 
la compactación, vibroflotación, precompresión, drenes de arena, drenes de mecha, estabilización 
mediante aditivos, lechadeado a chorro y mezclado profundo, así como el uso de columnas de 
rocas y pilas de compactación de arena en arcilla débil para construir cimentaciones. 
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Principios generales de compactación 


Si se agrega una cantidad pequefia de agua a un suelo que luego se compacta, el suelo tendrá un 
cierto peso específico. Si el contenido de humedad del mismo suelo se incrementa de manera 
gradual y la energía de compactación es la misma, el peso específico del suelo seco del suelo 
aumentará gradualmente. Esto se debe a que el agua actúa como un lubricante entre las partículas 
del suelo y bajo compactación ayuda a reacomodar las partículas sólidas en un estado más denso. 
El aumento en el peso específico seco con el incremento en el contenido de humedad para un 
suelo alcanzará un valor límite más allá del cual una adición adicional de agua al suelo resultará 
en una reducción de su peso específico seco. Al contenido de humedad al que se obtiene el peso 
específico seco máximo se le refiere como contenido de humedad óptimo. 

Las pruebas de laboratorio estándar utilizadas para evaluar los pesos específicos secos 
máximos y los contenidos de humedad óptimos para varios suelos son: 


* La prueba Proctor estándar (designación ASTM D-698) 
+ La prueba Proctor modificada (designación ASTM D-1557) 


El suelo se compacta en un molde en varias capas con un pisón. El contenido de humedad del sue- 
lo, w, se cambia, y se determina el peso específico seco, y ,, de compactación para cada prueba. El 
peso específico seco máximo de compactación y el contenido de humedad óptimo se determinan 
trazando una gráfica de y, contra w (96). Las especificaciones estándar para los dos tipos de prue- 
bas Proctor se dan en las tablas 14.1 y 14.2. 


Tabla 14.1 Especificaciones para la prueba Proctor estándar (Basadas en la designación ASTM D-698) 


Concepto Método A Método B Método C 
Diámetro del molde 101.6 mm 101.6 mm 152.4 mm 
Volumen del molde 944 cm? 944 cm? 2124 cm? 
Masa del pisón 2.5 kg 2.5 kg 2.5 kg 
Altura de caída del pisón 304.8 mm 304.8 mm 304.8 mm 
Número de golpes del 25 25 56 
pisón por capa de suelo 
Número de capas de 3 3 3 
compactación 
Energía de compactación 600 kN m/m? 600 kN m/m? 600 kN m/m? 


Suelo por usarse 


Porción que pasa la 


malla nám. 4 (4.57 mm). 


Puede usarse si 2096 
o menos en peso de 
material se retiene 
en la malla nim. 4. 


Porción que pasa la 
malla de 9.5 mm. 
Puede usarse si el 
suelo retenido en la 
malla nim. 4 es más 
de 20% y 20% o 
menos en peso se 
retiene en la malla 
de 9.5 mm G -pulg ). 


Porción que pasa la malla 
de 19.0 mm. Puede 
usarse si más de 20% 
en peso del material 
se retiene en la malla 
de 9.5 mm y menos de 
30% en peso se retiene 
en la malla de 19.0 mm. 
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Tabla 14.2 Especificaciones para la prueba Proctor modificada (Basadas en la designación ASTM D-1557) 


Concepto Método A Método B Método C 
Diámetro 101.6 mm 101.6 mm 152.4 mm 
del molde 
Volumen 944 cm? 944 cm? 2124 cm? 
del molde 
Masa del pisón 4.54 kg 4.54 kg 4.54 kg 
Altura de caída 4572 mm 457.2 mm 457.2 mm 
del pisón 
Nümero de golpes 25 25 56 
del pisón por 
capa de suelo 
Nümero de capas 5 5 5 
de compactación 
Energía de 2700 kN: m/m? 2700 kN: m/m? 2700 kN: m/m? 


compactación 
Suelo para usarse 


Porción que pasa la malla 
nüm. 4 (4.57 mm). 
Puede usarse si 2096 
o menos en peso de 
material se retiene en 
la malla núm. 4. 


Porción que pasa 
la malla de 9.5 mm. 
Puede usarse si 
el suelo retenido en 
la malla núm. 4 es 
más que 20%, y 20% 
o menos en peso 
se retiene en la 
malla de 9.5 mm. 


Porción que pasa la 

malla de 19.0 mm 

(3 pulg). Puede usarse 
si más de 20% en peso 
de material se retine 
en la malla de 9.5 mm, 
y menos de 30% en 
peso se retiene en la 
malla de 19.0 mm. 


En la figura 14.1 se muestra una gráfica de y, contra w (96) para un limo arcilloso obtenida 


de pruebas Proctor estándar y modificada (método a), de donde se pueden sacar las conclusiones 
siguientes: 


I. 


2. 
3. 
. Ninguna parte de la curva de compactación puede encontrarse a la derecha de la línea de cero 


El peso específico seco máximo y el contenido de humedad óptimo dependen del grado de 
compactación. 

Entre mayor sea la energía de compactación, mayor será el peso específico seco máximo. 
Entre mayor sea la energía de compactación, menor será el contenido de humedad óptimo. 


aire y cero vacíos. El peso específico seco de cero aire y cero vacíos, y_,,, a un contenido de 
humedad dado es el valor teórico máximo de y,, lo que significa que todos los espacios vacíos 
del suelo compactado están llenos con agua, o 


EE (14.1) 
G, 
donde 
y, = peso específico del agua 
G. = gravedad específica de los sólidos del suelo 


S 


w = contenido de humedad del suelo 
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22 >| 


Curva de cero aire 
y cero vacíos 
(G, = 2.7) 


— — N 
a oo o 
Í l i 


Peso específico seco, y; (kN /m?) 
E 


Prueba Proctor 


estándar 
12d 
Prueba Proctor 
modificada 
10 i 1 , Figura 14.1 Curvas de compactación Proctor 
0 5 10 15 20 25 estándar y modificada para un limo arcilloso 
Contenido de humedad, w (%) (método A) 


5. El peso específico seco máximo de compactación y el contenido de humedad óptimo variarán 
de un suelo a otro. 


Utilizando los resultados de la compactación en laboratorio (y, contra w), se pueden escri- 
bir recomendaciones para la compactación de un suelo dado en el campo. En la mayoría de los 
casos, se requiere que el contratista logre una compactación relativa de 90% o más con base en 
una prueba de laboratorio específica (ya sea la prueba de compactación Proctor estándar o bien la 
modificada). La compactación relativa se define como 


e Ya (campo) 


RC (14.2) 


Yd(máx) 


En el capítulo 1 se introdujo el concepto de densidad relativa (para la compactación de 
suelos granulares) definida como 


Ya 7 Y d(mín) Y d(máx) 
Y d(máx) ~ Y d(mín) Ya 
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donde 


Va = peso específico seco de compactación en el campo 
— peso específico seco máximo de compactación determinado en el laboratorio 
— peso específico seco mínimo determinado en el laboratorio 


Y d(máx) 
Yamin) 


Para suelos granulares en el campo, el grado de compactación obtenido a menudo se mide en 
términos de la densidad relativa. Comparando las expresiones para la densidad relativa y la com- 
pactacion relativa se tiene que 


A 


SE) 


(14.3) 


Y d(mín) 
donde A = 


Ya (máx) l 


Omar y colaboradores (2003) recientemente presentaron los resultados de pruebas de 
compactación Proctor modificada de 311 muestras de suelo. De estas muestras, 45 fueron suelo 
gravoso (GP, GP-GM, GW, GW-GM y GM), 264 fueron suelo arenoso (SP, SP-SM, SW-SM, SW, 
SC-SM, SC y SM) y dos fueron arcilla con baja plasticidad (CL). Todas las pruebas de compac- 
tación se realizaron utilizando el método C de la norma ASTM 1557 para evitar la corrección por 
sobretamaño. Con base en las pruebas, se desarrollaron las correlaciones siguientes: 


Pati (kg/m?) = [4804574 Gs — 195.55(LL)? + 156971 (RA 4)95 


= 0577830)" (14.4) 
In( Wee) = 1.195 X 10-4(LL)* — 1.964G, — 6.617 X 10 (RA 4) 
+ 7.651 (14.5) 
donde 
Pamax) ^ densidad seca máxima 
W.., = contenido de humedad óptimo 


ópt 
G. — gravedad específica de los sólidos del suelo 
R #4 = porcentaje retenido en la malla núm. 4 


Es necesario destacar que las ecuaciones (14.4 y 14.5) contienen el término para el limite 
líquido. Esto se debe a que los suelos que se consideraron incluían arenas limosas y arcillosas. 

Osman y colaboradores (2008) analizaron un número de resultados de pruebas de compacta- 
ción de laboratorio en un suelo de grano fino (cohesivo). Con base en este estudio, se desarrollaron 
las correlaciones siguientes: 


Wey = (1.99 — 0.165 In E) (IP) (14.6) 


'Yd(máx) = L= M Wsp (14.7) 
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donde 


L = 14.34 + 1.195 In E (14.8) 
M = —0.19 + 0.073 In E (14.9) 


Was contenido de humedad óptimo (96) 
IP = índice de plasticidad (96) 
Yam) ^ Peso específico seco máximo (kN/m?) 
E — energía de compactación (KN-m/m?) 


ILE Compactación en campo 


La compactación ordinaria en el campo se realiza mediante rodillos. De los varios tipos de rodi- 
llos utilizados, las más comunes son: 


1. Rodillos de ruedas lisas (o rodillos de tambor liso) 
2. Rodillos con neumáticos de caucho 

3. Rodillos pata de cabra 

4. Rodillos vibratorios 


En la figura 14.2 se muestra un rodillo de ruedas lisas que también puede crear vibraciones 
verticales durante la compactación. Los rodillos de ruedas lisas son adecuados para pruebas de 
acabado en subrasantes y para el acabado de la construcción de rellenos con suelos arenosos o 
arcillosos. Estos proporcionan una cobertura del 100% bajo sus ruedas y la presión de contacto 


Figura 14.2 Rodillos vibratorios de ruedas lisas. (Cortesía de Tampo Manufacturing Co., Inc., San 
Antonio, Texas) 
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Figura 14.3 Rodillo con neumáticos de caucho. (Cortesía de Tampo Manufacturing, Co., Inc., 
San Antonio, Texas) 


puede ser tan alta entre 300 a 400 kN /m?. Sin embargo, no producen un peso específico uniforme 
de compactación cuando se utilizan en capas gruesas. 

Los rodillos con neumáticos de caucho (figura 14.3) son mejores en muchos aspectos que 
los rodillos lisos. Los rodillos neumáticos, que pueden pesar hasta 2000 kN, consisten de un va- 
gón muy cargado con varias hileras de neumáticos. Los neumáticos están separados entre sí una 
distancia corta, de cuatro a seis en un eje. La presión de contacto bajo los neumáticos puede variar 
hasta 600 o 700 kN/m? y proporcionan una cobertura de 70 a 80%. Los rodillos neumáticos, que 
se pueden utilizar para la compactación de suelos arenosos y arcillosos, producen una combina- 
ción de presión y acción de amasamiento. 

Los rodillos pata de cabra (figura 14.4) consisten básicamente en tambores con grandes 
números de protuberancias. El área de cada una de las protuberancias puede ser de 25 a 90 cm”. 
Estos rodillos son más efectivos en la compactación de suelos cohesivos. La presión de contacto 
bajo las protuberancias puede variar de 1500 a 7500 kN/m?. Durante la compactación en el cam- 
po. las pasadas iniciales compactan la parte inferior de un lecho. Luego, se compactan las partes 
intermedia y superior. 

Los rodillos vibratorios son eficientes al compactar suelos granulares. Los vibradores se 
pueden colocar a rodillos de rueda lisa, de neumáticos o de pata de cabra para enviar vibraciones 
hacia el suelo que se desea compactar. En las figuras 14.2 y 14.4 se muestran rodillos vibratorios 
de ruedas lisas y un rodillo vibratorio de pata de cabra, respectivamente. 

En general, la compactación en el campo depende de varios factores, como del tipo de 
compactador, tipo de suelo, contenido de humedad, espesor del lecho, velocidad de avance del 
compactador y número de pasadas del rodillo. 

En la figura 14.5 se muestra la variación del peso específico de compactación con la pro- 
fundidad para una arena de duna deficientemente graduada compactada por un rodillo de tambor 
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Figura 14.4 Rodillo vibratorio pata de cabra. (Cortesia de Tampo Manufacturing Co., Inc., 
San Antonio, Texas) 


Peso específico seco (KN/m?) 
16 16.5 17 
0 | J 


0.5 4 


Profundidad (m) 
m 
| 


Figura 14.5 Compactación vibratoria de una arena: 
variación del peso específico seco con la profundidad 
y el número de pasadas del rodillo; espesor de la 
45 = numero de capa = 2.44 m. (Según D'Appolonia y colaboradores). 
pasadas (De D'Appolonia, D.J., Whitman, R.V. y D'Appolonia, 
del rodillo E. (1969). “Sand Compaction with Vibratory Rollers,” 
Journal of the Soil Mechanics and Foundations Division, 
American Society of Civil Engineers, vol. 95, SM1, 
2.0 - pp. 263-284. Con permiso de la ASCE). 
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14.4 


vibratorio. Las vibraciones se producen montando un peso excéntrico sobre un eje simple rota- 
torio dentro del cilindro del tambor. El peso del rodillo utilizado para esta compactación fue de 
55.7 kN y el diámetro del tambor fue de 1.19 m. Las capas se mantuvieron en 2.44 m. Observe 
que a cualquier profundidad, el peso específico seco de compactación aumenta con el número de 
pasadas del rodillo. Sin embargo, la tasa de incremento del peso específico disminuye en forma 
gradual después de aproximadamente 15 pasadas. También observe la variación del peso especí- 
fico con la profundidad y el námero de pasadas del rodillo. El peso específico seco y de aquí la 
densidad relativa, D , alcanzan valores máximos a una profundidad de aproximadamente 0.5 m y 
luego disminuyen de manera gradual conforme aumenta la profundidad. Esto se debe a la falta de 
presión de confinamiento hacia la superficie. Una vez que se determina la relación entre la pro- 
fundidad y la densidad relativa (o peso específico seco) para un suelo o para un número dado de 
pasadas, para una compactación satisfactoria basada en una especificación dada, se puede estimar 
con facilidad el espesor aproximado de cada capa. 

Las placas vibratorias manuales también se pueden emplear para la compactación efectiva 
de suelos granulares sobre un área limitada. Las placas vibratorias también se pueden montar en 
grupo sobre máquinas. Éstas se pueden utilizar en áreas restringidas. 


Control de la compactación para 
barreras hidráulicas de arcilla 


Las arcillas compactadas son de uso comün como barreras hidráulicas en nácleos de presas de tie- 
rra, recubrimientos y cubiertas de rellenos sanitarios, y recubrimientos de embalses superficiales. 
Como la finalidad principal de una barrera es minimizar el flujo, la permeabilidad hidráulica, k, 
es el factor de control. En muchos casos, se desea que la permeabilidad hidráulica sea menor que 
107 cm/s. Esto se puede lograr controlando el grado mínimo de saturación durante la compacta- 
ción, una relación que se puede explicar con referencia a las características de compactación de 
los tres suelos descritos en la tabla 14.3 (Othman y Luettich, 1994). 

En las figuras 14.6, 14.7 y 14.8 se muestran los resultados de pruebas Proctor estándar y 
modificada, y las permeabilidades hidráulicas de muestras compactadas. Observe que los símbo- 
los sólidos representan muestras con permeabilidades hidráulicas de 107 cm/s o menos. Como 
se puede observar a partir de estas figuras, las gráficas de puntos de datos por lo general se en- 
cuentran paralelas a la línea de saturación total. En la figura 14.9 se muestra el efecto del grado 
de saturación durante la compactación sobre la permeabilidad hidráulica de los tres suelos. Es 
evidente de la figura que, si se desea que la permeabilidad hidráulica máxima sea de 107 cm/s, 
entonces todos los suelos se deben compactar con un grado de saturación mínimo de 88%. 


Tabla 14.3 Características de los suelos reportados en las figuras 14.6, 14.7 y 14.8 


Porcentaje de finos 


Límite Índice de que pasan la malla 
Suelo Clasificación líquido plasticidad nüm. 200 (0.075 mm) 
Wisconsin A CL 34 16 85 
Wisconsin B CL 42 19 99 


Wisconsin C CH 84 60 71 


14.4 Control de la compactación para barreras hidráulicas de arcilla 731 


10° 4 
EN O O Proctor estándar 
X 4 Proctor modificada 
E 1076 d 
2 3 
d A 
.2 
E 
€ 
= 107 4 
"d J 
El ] 
i 
5 
3 
E 1078 y 
Er] ] 
a, ] 
10? T T T T T T T T T T T T T 1 
10 12 14 16 18 20 22 24 
Contenido de humedad (%) 
a) 
19 4 
“E 
A 
Z 18 4 
e 
2 
S 174 
E 
3 
E 
ES] 
2 164 
S] . Pe 
a Los símbolos sólidos representan muestras con 
permeabilidad hidráulica igual a o menor que 
15 | 1X107 cm/s 
T j T j T i T 


10 12 14 16 18 20 22 24 
Contenido de humedad (%) 
b) 


Figura 14.6 Resultados de pruebas Proctor estándar y modificada y permeabilidad hidráulica del suelo 
Wisconsin A. (Segtin Othman y Luettich, 1994). (De Othman, M.A. y S.M. Luettich, Compaction Control 
Criteria for Clay Hydraulic Barriers. En Transportation Research Record 1462, Transportation Research 
Board, National Research Council, Washington, D.C., 1994, figuras 4 y 5, p. 32 y figuras 6 y 7, p. 33. 
Reimpresa con permiso del Transportation Research Board). 


En la compactación en el campo en un emplazamiento dado, se pueden encontrar suelos de 
varias composiciones. Cambios pequefios en el contenido de finos cambiarán la magnitud de la 
permeabilidad hidráulica. De aquí que considerando los varios suelos probables que se pueden 
encontrar en un emplazamiento dado, el procedimiento antes descrito ayuda a generar un criterio 
para el grado mínimo de saturación para la compactación en la construcción de barreras hidráulicas. 
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Los símbolos sólidos representan muestras con permeabilidad 
hidráulica igual a o menor que 1 X 1077 cm / s 
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Vibroflotación 


La vibroflotación es una técnica inventada en Alemania en la década de 1930 para la densifica- 
ción in situ de capas gruesas de depósitos de suelo granular suelto. La vibroflotación se utilizó 
por primera vez en los Estados Unidos aproximadamente 10 afios después. El proceso comprende 
emplear un vibroflot (o unidad vibratoria), como se muestra en la figura 14.10. El dispositivo 
es de aproximadamente 2 m de longitud. Esta unidad vibratoria tiene un peso excéntrico en su 
interior y puede desarrollar una fuerza centrifuga. El peso permite que la unidad vibre horizon- 
talmente. Las aberturas en las partes inferior y superior de la unidad son para chorros de agua y 
está unida a un tubo seguidor. En la figura se muestra el equipo de vibroflotación necesario para 
la compactación en el campo. 


Figura 14.8 Resultados de pruebas 
Proctor estandar y modificada y permea- 
bilidad hidráulica del suelo Winsconsin 

C. (Segtin Othman y Luettich, 1994). (De 
Othman, M.A. y S.M. Luettich, Compaction 
Control Criteria for Clay Hydraulic Barriers. 
En Transportation Research Record 1462, 
Transportation Research Board, National 
Research Council, Washington, D.C., 1994, 
figuras 4 y 5, p. 32, y figuras 6 y 7, p. 33. 
Reimpresa con permiso del Transportation 
Research Board). 
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Todo el proceso de compactación se puede dividir en cuatro pasos (consulte la figura 14.11): 


Paso 1. 
Paso 2. 


El chorro en fondo del vibroflot se activa y el vibroflot baja hacia el terreno. 
El chorro de agua crea una condición movediza en el suelo, lo que permite el 


hundimiento de la unidad vibratoria. 


Paso 3. 


Se vierte material granular en la parte superior del agujero. El agua del chorro 


inferior se transfiere al chorro en la parte superior de la unidad vibratoria. Esta 
agua transporta el material granular hacia abajo del agujero. 


Paso 4. 


La unidad vibratoria se sube en forma gradual en incrementos de aproximada- 


mente 0.3 m y se mantiene vibrando durante aproximadamente 30 segundos a la 
vez. Este proceso compacta el suelo hasta el peso específico deseado. 
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Figura 14.9 Efecto del grado de saturación sobre la permeabilidad hidráulica de los suelos Wisconsin A, 
B y C. (Según Othman y Luettich, 1994). (De Othman, M.A. y S.M. Luettich. Compaction Control Criteria 
for Clay Hydraulic Barriers. En Transportation Research Record 1462, Transportation Research Board, 
National Research Council, Washington, D.C., 1994, figuras 4 y 5, p. 32, y figuras 6 y 7, p. 33. Reimpresa 
con permiso del Transportation Research Board). 


En la tabla 14.4 se dan los detalles de varios tipos de unidades vibroflot utilizadas en los 
Estados Unidos. Las unidades eléctricas de 23 kW se han empleado desde finales de la década 
de 1940. Las unidades de 100 Hp se introdujeron a principios de la década de 1970. La zona de 
compactación alrededor de una sola sonda variará de acuerdo con el tipo de vibroflot utilizado. 
La zona cilíndrica de compactación tendrá un radio de aproximadamente 2 m para una unidad de 
23 kW y de aproximadamente 3 m para una unidad de 75 kW. La compactación por vibroflota- 
ción comprende varios espaciamientos de las sondas, dependiendo de la zona de compactación. 
(Consulte la figura 14.12). Mitchell (1970) y Brown (1977) reportaron varios casos exitosos de 
diseños de cimentaciones en los que se utilizó la vibroflotación. 

El éxito de la densificación del suelo in situ depende de varios factores, de los cuales los más 
importantes son la distribución granulométrica del suelo y la naturaleza del relleno empleado para 
rellenar los agujeros durante el periodo de retiro del vibroflot. El intervalo de la distribución granu- 
lométrica del suelo in situ, marcado zona 1 en la figura 14.13 es más adecuado para la compactación 
por vibroflotación. Los suelos que contienen cantidades excesivas de arena fina y partículas de tama- 
ño de limo son difíciles de compactar; para esos suelos, se requiere de un esfuerzo considerable para 
alcanzar la densidad de compactación relativa apropiada. La zona 2 en la figura 14.13 es el límite 
inferior aproximado de la distribución granulométrica para la compactación por vibroflotación. Los 
depósitos de suelos cuya distribución granulométrica se encuentre en la zona 3 contienen cantidades 
apreciables de grava. Para estos suelos, la velocidad de penetración de la sonda puede ser muy lenta, 
por lo que la compactación por vibroflotación puede resultar antieconómica a largo plazo. 

La distribución granulométrica del material de relleno es uno de los factores que controlan 
la tasa de densificación. Brown (1977) definió una cantidad denominada número de adecuación 
para clasificar un material de relleno. El número de adecuación se calcula con la fórmula 


sci : + í + L (14.10) 
“O ENC O o l 
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Figura 14.10 Unidad de vibroflotación. (Segán Brown, 1977. Con permiso de la ASCE). 


donde D; Dao y Dio son los diámetros (en mm) a través de los cuales 50%, 20% y 10%, respec- 


tivamente, del material pasa. Entre menor sea el valor de S,, mejor será el material de relleno. El 
siguiente es un sistema de clasificación del relleno propuesto por Brown (1977): 


Intervalo de Sy Clasificación como relleno 
0-10 Excelente 
10-20 Bueno 
20-30 Regular 
30-50 Malo 


>50 Inadecuado 
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Paso 1 Paso 2 Paso 3 Paso 4 


Figura 14.11 Compactación mediante el proceso de vibroflotación. (Según Brown, 1977. 
Con permiso de la ASCE). 


Tabla 14.4 Tipos de unidades vibratorias* 


Motores eléctricos 
e hidráulicos de 75 kW Motores eléctricos de 23 kW 


a) Punta vibratoria 


Longitud 2.1m 1.86 m 
Diámetro 406 mm 381 mm 
Peso 18 kN 18 kN 
Movimiento máximo cuando está libre 12.5 mm 7.6 mm 
Fuerza centrífuga 160 kN 90 kN 


b) Excéntrico 


Peso 1.16 kN 0.76 kN 
Excentricidad 38 mm 32 mm 
Longitud 610 mm 387 mm 
Velocidad 1800 rpm 1800 rpm 

c) Bomba 
Gasto de operación 0-1.6 m?/min 0-0.6 m*/min 
Presión 690-1035 kN/m? 690-1035 kN/m? 


d) Tubo seguidor inferior y extensiones 


Diámetro 305 mm 305 mm 
Peso 3.65 kN/m 3.65 kN/m 


è Según Brown, R.E. (1977), “Vibroflotation Compaction of Cohesionless Soils", Journal of the 
Geotechnical Engineering Division, vol. 103, núm. GT12. Con permiso de la ASCE. 
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Figura 14.12 Naturaleza del espaciamiento de las sondas para vibroflotación 
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Figura 14.13 Intervalo efectivo de la distribución granulométrica del suelo para vibroflotación 


Basore y Boitano (1969) presentaron un estudio de caso excelente en el que se evalúan los 
beneficios de la vibroflotación. En este caso fue necesaria la densificación del subsuelo granular 
para la construcción de un edificio de oficinas de tres pisos en la Treasure Island Naval Station en 
San Francisco, California. Los 9 m superiores en el emplazamiento eran de un relleno de arena 
suelta a medio densa que se tenía que compactar. En la figura 14.14a se muestra la naturaleza 
de la configuración de los puntos de vibroflotación. Se dispusieron 16 puntos de compactación 
en grupos de cuatro, con un espaciamiento de 1.22 m, 1.52 m, 1.83 m y 2.44 m. Antes de la 
compactación, se realizaron pruebas de penetración estándar en los centros de los grupos de tres 
puntos de compactación. Después de terminar la compactación por vibroflotación, la variación 
de la resistencia a la penetración estándar con la profundidad se determinó en los mismos puntos. 
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b) 


Figura 14.14 a) Configuración de los puntos de compactación por vibroflotación; b) variación de la 
resistencia a la penetración estándar (N,,) antes y después de la compactación. (Basore, C.E. y Boitana, 
J.D. (1969). “Sand Densification by Piles and Vibroflotación;" Journal of Soil Mechanics and Foundations 
Engineering Division, American Society of Civil Engineers, vol. 95, nám. 6, pp. 1301-1323, figura 16. 
Con permiso de la ASCE). 


En la figura 14.14b se muestra la variación de la resistencia a la penetración estándar, Nco 
con la profundidad antes y después de la compactación para espaciamientos de los puntos de 
vibroflotación S' — 1.22 m y 2.44 m. A partir de esta figura, se pueden sacar las conclusiones 


generales siguientes: 


e Para cualquier S’ dado, la magnitud de N,, después de la compactación disminuye al aumen- 
tar la profundidad. 
e Un aumento en N indica un incremento en la densidad relativa de la arena. 


14.6 


14.7 
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+ El grado de compactación disminuye al aumentar S’. En S’ = 1.22 m, el grado de compac- 
tación a cualquier profundidad es el mayor. Sin embargo, en S’ = 2.44 m, la vibroflotación 
prácticamente no tuvo ningún efecto en compactar el suelo. 


Durante los últimos 30 a 35 años, la técnica de vibroflotación se ha utilizado exitosamente 
en proyectos grandes para compactar subsuelos granulares, y de esta manera para controlar el 
asentamiento estructural. 


Voladura 


La voladura es una técnica que se ha empleado con éxito en muchos proyectos (Mitchell, 1970) 
para la densificación de suelos granulares. Los tamaños de los granos del suelo adecuados para 
la compactación por voladura son los mismos que para la compactación por vibroflotación. El 
proceso comprende la detonación de cargas explosivas como de 60% de dinamita a una cierta pro- 
fundidad bajo la superficie del terreno en un suelo saturado. El espaciamiento lateral de las cargas 
varía de aproximadamente 3 a 9 m. Es usual que se necesiten de tres a cinco detonaciones exitosas 
para lograr la compactación deseada. Mediante este proceso se puede lograr con facilidad una 
compactación (hasta una densidad relativa de aproximadamente 80%) hasta una profundidad de 
aproximadamente 18 m sobre un área grande. En general, las cargas explosivas se colocan a una 
profundidad de aproximadamente dos tercios del espesor de la capa de suelo que se desea com- 
pactar. El radio de influencia de la compactación por una carga de 60% de dinamita se puede dar 
en la forma siguiente (Mitchell, 1970): 


(14.11) 


donde r = radio de influencia 
W,, = peso del explosivo 60% de dinamita 
C = 0.0122 cuando W,, está en kg y ren m 


En la figura 14.15 se muestran los resultados de prueba de la densificación del suelo por 
voladuras en un área que mide 15 m por 9 m (Mitchell, 1970). Para estas pruebas, se utilizaron veinte 
cargas de 2.09 kg de Gelamite núm. 1 (Hercules Powder Company, Wilmington, Delaware). 


Precompresión 


Cuando estratos de suelo arcilloso normalmente consolidados y muy compresibles se encuentran 
a una profundidad limitada y se esperan asentamientos por consolidación grandes como resultado 
de la construcción de edificios grandes, terraplenes de carreteras o presas de tierra, la precompre- 
sión del suelo se puede emplear para minimizar el asentamiento posterior a la compresión. Los 
principios de la precompresión se explican mejor con referencia a la figura 14.16. Aquí, la carga 
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1.04 Marcador núm. 


Prueba núm. 


Asentamiento (pies) 


Número de cargas 


Figura 14.15 Asentamiento del terreno como una 
función del número de cargas explosivas 


estructural propuesta por área unitaria es Act y el espesor del estrato de arcilla que experimenta 
consolidación es H . El asentamiento por consolidación primario máximo causado por la carga 
estructural es entonces 


-— log f (14.12) 


La relación asentamiento-tiempo ante la carga estructural será como la que se muestra en 
la figura 14.16b. Sin embargo, si se coloca una sobrecarga Aat + Aa, sobre el terreno, el 
asentamiento por consolidación primario será | 


C.H, a, + [Agi + Aoct(y] 
Supt = og = (14.12) 


La relación asentamiento-tiempo ante una sobrecarga de Aat + Ao p también se muestra en la 
figura 14.16b. Observe que un asentamiento total de So ocurriría en el tiempo fj, que es mucho 
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A Sobrecarga 
Sobrecarga por área unitaria 


"uu 


i ACC CAU Ag, + Aat 
y .. Nivel freático .... w M Ag! 
So l Tip) 
"s Arena... Tiempo 
n 
l 
! bh f Tempe 
[ | Á 
i ¡Se (p) 
| Sos 


7 Arena [75 


a) 


Asentamiento b) 


Figura 14.16 Principios de la precompresión 


1 


más breve que 1,. Por lo tanto, si se aplica una sobrecarga total temporal de Ao, F Aa, " 


superficie del terreno durante un tiempo f, el asentamiento será igual a S oy En ese tiempo, si la 
sobrecarga se remueve y se construye una estructura con una carga permanente por área unitaria 
de Aa, py no ocurrirá un asentamiento apreciable. El procedimiento antes descrito se denomina 
precompresión. La sobrecarga total Aa, + Ad y, se puede aplicar por medio de rellenos 


temporales. 


sobre la 


Deducción de ecuaciones para obtener Ao, y t, 


t 


cry el grado de consolida- 


En la figura 14.16b se muestra que, ante una sobrecarga de Aat + Ao 
ción en el tiempo 1, después de aplicar la carga es 


s, 
gpa (14.14) 
Sc(p+f) 


Al sustituir las ecuaciones (14.12) y (14.13) en la ecuación (14.14) se obtiene 


a, + Aa, Ao; 
i| 77e e| log 1 is o | 
0, 0, 


U= pa (14.15) 


NE NO Aa Aa, 
zi ©) 2| ogli " ef; E 2N 
T om Ag(p) 


En la figura 14.17 se dan las magnitudes de U para varias combinaciones de Ac (v aly 
Aa(,, + Aa, py El grado de consolidación referido en la ecuación (14.15) en realidad es el grado 
de consolidación promedio en el tiempo t,, como se muestra en la figura 14.17b. Sin embargo, si 
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Figura 14.17 Gráfica de U contra Ao; pt Ac, para varios valores de Ag. ,y/ g, ecuación (14.15) 


el grado de consolidación promedio se utiliza para determinar £,, podrían ocurrir algunos problemas 
de construcción. Esto se debe a que después de remover la sobrecarga y colocar la carga estructural, 
la parte de arcilla cerca de la superficie de drenaje continuará expandiéndose y el suelo cerca del 
plano medio seguirá asentándose. (Consulte la figura 14.18). En algunos casos, podría resultar 
un asentamiento continuo neto. Un enfoque conservador podría resolver el problema; es decir, 
suponer que U en la ecuación (14.15) es el grado de consolidación en el plano medio (Johnson, 
1970a). Ahora, de la ecuación (1.73), 


¿Arena |... 


Grado de consolidación 
> (disminuyendo) 


Y 
Profundidad 


Figura 14.18 
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donde 


= : = 2 
T, = factor de tiempo = C,t,/H 
C „ = coeficiente de consolidación 
L, — tiempo 
H = trayectoria máxima de drenaje (= H,/2 para drenaje en dos sentidos y H, para drenaje en 
un sentido) 


La variación de U (grado de consolidación a medio plano) con T „se da en la figura 14.19. 


Procedimiento para obtener parámetros de precompresión 
Durante el trabajo de precompresión en el campo los ingenieros pueden enfrentar dos problemas: 


1. El valor de Ac, p) Se conoce, pero 1, se debe determinar. En este caso, se obtiene c, Aa, y 
se despeja U, utilizando al ecuación (14.15) o la figura 14.17. Para este valor de U, se obtiene 
T, de la figura 14.19. Entonces 


LH: 
t; = C 


(14.16) 


0 T T T T T TTTT 


10 - - 


30 - < 


40 + - 


50 - A 


60 F s 


Grado de consolidación, U (%) 


70 - - 


80 - - 


9.1 0.3 1.0 2.0 Figura 14.19 Gráfica del grado de 
T, consolidación a medio plano contra T, 
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2. Para un valor especificado de £,, se debe obtener Ag”... En este caso, se calcula T',. Luego se 
utiliza la figura 14.19 para obtener el grado de consolidación a medio plano, U. Con el valor 
estimado de U, se consulta la figura 14.17 para obtener el valor de Ac pl Aot y luego se 
calcula Ag/,.. 


En la bibliografía sobre el tema (por ejemplo, Johnson, 1970a) se encuentran varias histo- 
rias de casos sobre el uso exitoso de las técnicas de precompresión para el mejoramiento del suelo 
de cimentaciones. 


Ejemplo 14.1 


Examine la figura 14.16. Durante la construcción de un puente de una carretera, la carga per- 
manente promedio sobre el estrato de arcilla se espera que aumente en aproximadamente 
115 kN/m’. La presión de sobrecarga efectiva promedio a la mitad del estrato de arcilla 
es de 210 kN/m*?. Aquí, H, = 6 m, C, = 028, e, = 0.9 y C, = 0.36 m?/mes. La arcilla está 
normalmente consolidada. Determine: 


a. El asentamiento por consolidación primario total del puente sin precompresión 


b. La sobrecarga, Ac, f» necesaria para eliminar todo el asentamiento por consolidación 


primaria en nueve meses mediante precompresión. 


Solución 


Parte a 


El asentamiento por consolidación primaria se puede calcular con la ecuación (14.12): 


SEE C.H, To + Aoi | _ (0.28) (6) | 210 + 115 
w tae E 7 1+0 s 2m 


= 0.1677 m = 167.7 mm 


Parte b 
Se tiene 
Cot, 
T, = pz 
C, — 0.36 m?/mes 
H = 3m (drenaje en dos sentidos) 
t, = 9 meses 
De aqui, 
0.36) (9 
T, = soe) = 0.36 
3 


De acuerdo con la figura 14.19, para T,, = 0.36, el valor de U es de 47%. Ahora, 


Aol») = 115 kN/m? 
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y 
a, = 210 kN/m? 
por lo tanto 
Ao; 
US 
= — = 0.54 
T, 210 Ls 


, 


De acuerdo con la figura 14.17, para U — 4796 y Ag ge — 0.58, Aat, 


AS = 1.8; por 
consiguiente, 


Acip = (1.8) (115) = 207 kN/m? " 


Drenes de arena 


El uso de drenes de arena es otra forma de acelerar el asentamiento por consolidación de estratos 
de arcilla suaves normalmente consolidados y lograr la precompresión antes de la construcción de 
una cimentación propuesta. Los drenes de arena se construyen haciendo agujeros a través del o 
de los estratos de arcilla en el campo a intervalos regulares. Luego los agujeros se rellenan con 
arena. Esto se puede lograr de varias formas, con a) perforación rotatoria y luego rellenando 
con arena; b) perforando con una barrena helicoidal con un vástago hueco y rellenando con arena 
(a través del vástago hueco) y c) hincando pilotes huecos. Luego el suelo dentro del pilote se 
expulsa con un chorro de agua, después de lo cual se rellena con arena. En la figura 14.20 se muestra 
una diagrama esquemático de drenes de arena. Después de rellenar con arena los agujeros, se 
aplica una sobrecarga en la superficie del terreno. La sobrecarga aumentará la presión de poro del 
agua en la arcilla. El exceso de presión de poro del agua en la arcilla se disipará por drenaje, tanto 
vertical como radialmente hacia los drenes de arena, acelerando de esta manera el asentamiento 
del estrato de arcilla. En la figura 14.20a, observe que el radio de los drenes de arena es r . En 
la figura 14.20b se muestra la planta de la configuración de los drenes de arena. La zona efectiva 
desde la cual el drenaje radial se dirigirá hacia un dren de arena dado es aproximadamente cilín- 
drica, con un diámetro de d . 

Para determinar la sobrecarga que se necesita aplicar a la superficie del terreno y el tiempo 
requerido que se tiene que mantener, consulte la figura 14.16 y utilice la ecuación correspondien- 
te, ecuación (14.15): 


(14.17) 


Las notaciones Aat, Ao; y Ao: son las mismas que las de la ecuación (14.15); sin embargo, 


el lado izquierdo de la ecuación (14.17) es el grado de consolidación promedio en vez del grado 
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Sobrecarga 


iat tt 


Arena : 


Radio del dren 


de arena = r,, 


a) Sección 


Radio del dren 
de arena = ry 


b) Planta Figura 14.20 Drenes de arena 


de consolidación a medio plano. Tanto el drenaje radial como el vertical contribuyen al grado de 
consolidación promedio. Si U,, se puede determinar para cualquier tiempo f, (consulte la 
figura 14.16b), la sobrecarga total Aat, + Ad y se puede obtener con facilidad a partir de 
la figura 14.17. El procedimiento para determinar el grado de consolidación promedio (U ,) 
es el siguiente: 
Para una sobrecarga dada y una duración, £,, el grado de consolidación promedio debido al 


drenaje en las direcciones vertical y radial es 


U,,=1-(-U,)(1-U,) (14.18) 


donde 


U, = grado de consolidación promedio sólo con drenaje radial 
U, = grado de consolidación promedio sólo con drenaje vertical 


Johnson (1970b) describe en detalle el uso exitoso de drenes de arena. Al igual que con la 
precompresión, puede ser necesario observar el asentamiento en el campo durante el periodo en 
que se aplica la sobrecarga. 
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Grado de consolidacion promedio debido solo a drenaje radial 


En la figura 14.21 se muestra un diagrama esquemático de un dren de arena. En la figura, r, es el 
radio del dren de arena y r, = d,/2 es el radio de la zona de drenaje efectiva. También es impor- 
tante tomar en cuenta que, durante la instalación de los drenes de arena, una zona de arcilla que 
los rodea se remoldea, por lo que se cambia la permeabilidad hidráulica de la arcilla. En la figura, 
r es la distancia radial desde el centro del dren de arena hasta el punto más alejado de la zona 
remoldeada. Ahora, para la relación del grado de consolidación promedio, se utilizará la teoría 
de igual deformación unitaria. Se pueden originar dos casos que se relacionan con la naturaleza 
de la aplicación de una sobrecarga, que se muestran en la figura 14.22. (Consulte las notaciones 
que se muestran en la figura 14.16). Ya sea que a) toda la sobrecarga se aplique instantáneamente 
(consulte la figura 14.22a) o que b) la sobrecarga se aplique en forma de una carga de rampa (con- 
sulte la figura 14.22b). Cuando toda la sobrecarga se aplica de manera instantánea (Barron, 1948), 


= Bir, 
U,=1- e A ) (14.19) 


< d, >| 
= 
E E Sees 
a 
||| Zona 
ot | remol- 
q deada 
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] 
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MA BE ADE 
> r, '< Te >| 
ces le Figura 14.21 Diagrama esquemático de un dren de arena 
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Figura 14.22 Naturaleza de la aplicación de la sobrecarga 
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donde 
n? n cr a kin =s 
= 1 == + + ln S 14.20 
f n? — S? 5 (5 4 4m k n? E ( ) 
en donde 
d, Fe 
n= == (14.21) 
2 Tw 
Fs 
S = — (14.22) 
Fw 
y 


k, = permeabilidad hidráulica de la arcilla en la dirección horizontal en la zona no remoldeada 
k, = permeabilidad hidráulica horizontal en la zona remoldeada 


Cit 
T, = factor de tiempo adimensional sólo para drenaje vertical = = d : (14.23) 
C,, = coeficiente de consolidación para drenaje radial 
kn 
(14.24) 


2 Ae 
Ac (1 epom) |" 


Para un caso sin remoldeo, r, = r, y k, = k, por lo tanto S = 1 y la ecuación (14.20) se trans- 
forma en 


2 em 
m= ( £ )» Qe (14.25) 
n 


En la tabla 14.5 se dan los valores de U, para varios valores de T, y n. 
Si la sobrecarga se aplica en forma de rampa y no hay remoldeo, entonces (Olson, 1977), 


T, - Š [1 — exp(-AT,)] 


U, — (para T, « Te) (14.26) 


T, 


TC 


1 
U, = 1 — ¿q lexP(AT,) — Lexp(— AT;) (para T, 7 Te) (14.27) 


rc 
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Tabla 14.5 Variación de U, para varios valores de T, y n, caso sin remoldeo [ecuaciones (14.19) y (14.25)] 


Factor tiempo T, para un valor de n (=r,/r,,) 


Grado de 
consolidación U, (%) 5 10 15 20 25 
0 0 0 0 0 0 
1 0.0012 0.0020 0.0025 0.0028 0.0031 
2 0.0024 0.0040 0.0050 0.0057 0.0063 
3 0.0036 0.0060 0.0075 0.0086 0.0094 
4 0.0048 0.0081 0.0101 0.0115 0.0126 
5 0.0060 0.0101 0.0126 0.0145 0.0159 
6 0.0072 0.0122 0.0153 0.0174 0.0191 
7 0.0085 0.0143 0.0179 0.0205 0.0225 
8 0.0098 0.0165 0.0206 0.0235 0.0258 
9 0.0110 0.0186 0.0232 0.0266 0.0292 
10 0.0123 0.0208 0.0260 0.0297 0.0326 
11 0.0136 0.0230 0.0287 0.0328 0.0360 
12 0.0150 0.0252 0.0315 0.0360 0.0395 
13 0.0163 0.0275 0.0343 0.0392 0.0431 
14 0.0177 0.0298 0.0372 0.0425 0.0467 
15 0.0190 0.0321 0.0401 0.0458 0.0503 
16 0.0204 0.0344 0.0430 0.0491 0.0539 
17 0.0218 0.0368 0.0459 0.0525 0.0576 
18 0.0232 0.0392 0.0489 0.0559 0.0614 
19 0.0247 0.0416 0.0519 0.0594 0.0652 
20 0.0261 0.0440 0.0550 0.0629 0.0690 
21 0.0276 0.0465 0.0581 0.0664 0.0729 
22 0.0291 0.0490 0.0612 0.0700 0.0769 
23 0.0306 0.0516 0.0644 0.0736 0.0808 
24 0.0321 0.0541 0.0676 0.0773 0.0849 
25 0.0337 0.0568 0.0709 0.0811 0.0890 
26 0.0353 0.0594 0.0742 0.0848 0.0931 
27 0.0368 0.0621 0.0776 0.0887 0.0973 
28 0.0385 0.0648 0.0810 0.0926 0.1016 
29 0.0401 0.0676 0.0844 0.0965 0.1059 
30 0.0418 0.0704 0.0879 0.1005 0.1103 
31 0.0434 0.0732 0.0914 0.1045 0.1148 
32 0.0452 0.0761 0.0950 0.1087 0.1193 
33 0.0469 0.0790 0.0987 0.1128 0.1239 
34 0.0486 0.0820 0.1024 0.1171 0.1285 
35 0.0504 0.0850 0.1062 0.1214 0.1332 
36 0.0522 0.0881 0.1100 0.1257 0.1380 
37 0.0541 0.0912 0.1139 0.1302 0.1429 
38 0.0560 0.0943 0.1178 0.1347 0.1479 
39 0.0579 0.0975 0.1218 0.1393 0.1529 
40 0.0598 0.1008 0.1259 0.1439 0.1580 
41 0.0618 0.1041 0.1300 0.1487 0.1632 
42 0.0638 0.1075 0.1342 0.1535 0.1685 
43 0.0658 0.1109 0.1385 0.1584 0.1739 
44 0.0679 0.1144 0.1429 0.1634 0.1793 


(continúa) 
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Tabla 14.5 (continuación) 


Factor tiempo T, para un valor de n (=r,/r,,) 


Grado de 
consolidación U, (%) 5 10 15 20 25 
45 0.0700 0.1180 0.1473 0.1684 0.1849 
46 0.0721 0.1216 0.1518 0.1736 0.1906 
47 0.0743 0.1253 0.1564 0.1789 0.1964 
48 0.0766 0.1290 0.1611 0.1842 0.2023 
49 0.0788 0.1329 0.1659 0.1897 0.2083 
50 0.0811 0.1368 0.1708 0.1953 0.2144 
51 0.0835 0.1407 0.1758 0.2020 0.2206 
52 0.0859 0.1448 0.1809 0.2068 0.2270 
53 0.0884 0.1490 0.1860 0.2127 0.2335 
54 0.0909 0.1532 0.1913 0.2188 0.2402 
55 0.0935 0.1575 0.1968 0.2250 0.2470 
56 0.0961 0.1620 0.2023 0.2313 0.2539 
57 0.0988 0.1665 0.2080 0.2378 0.2610 
58 0.1016 0.1712 0.2138 0.2444 0.2683 
59 0.1044 0.1759 0.2197 0.2512 0.2758 
60 0.1073 0.1808 0.2258 0.2582 0.2834 
6l 0.1102 0.1858 0.2320 0.2653 0.2912 
62 0.1133 0.1909 0.2384 0.2726 0.2993 
63 0.1164 0.1962 0.2450 0.2801 0.3075 
64 0.1196 0.2016 0.2517 0.2878 0.3160 
65 0.1229 0.2071 0.2587 0.2958 0.3247 
66 0.1263 0.2128 0.2658 0.3039 0.3337 
67 0.1298 0.2187 0.2732 0.3124 0.3429 
68 0.1334 0.2248 0.2808 0.3210 0.3524 
69 0.1371 0.2311 0.2886 0.3300 0.3623 
70 0.1409 0.2375 0.2967 0:3392 0.3724 
71 0.1449 0.2442 0.3050 0.3488 0.3829 
72 0.1490 0.2512 0.3134 0.3586 0.3937 
73 0.1533 0.2583 0.3226 0.3689 0.4050 
74 0.1577 0.2658 0.3319 0.3795 0.4167 
75 0.1623 0.2735 0.3416 0.3906 0.4288 
76 0.1671 0.2816 0.3517 0.4021 0.4414 
TI 0.1720 0.2900 0.3621 0.4141 0.4546 
78 0.1773 0.2988 0.3731 0.4266 0.4683 
79 0.1827 0.3079 0.3846 0.4397 0.4827 
80 0.1884 0.3175 0.3966 0.4534 0.4978 
81 0.1944 0.3277 0.4090 0.4679 0.5137 
82 0.2007 0.3383 0.4225 0.4831 0.5304 
83 0.2074 0.3496 0.4366 0.4992 0.5481 
84 0.2146 0.3616 0.4516 0.5163 0.5668 
85 0.2221 0.3743 0.4675 0.5345 0.5868 
86 0.2302 0.3879 0.4845 0.5539 0.6081 
87 0.2388 0.4025 0.5027 0.5748 0.6311 
88 0.2482 0.4183 0.5225 0.5974 0.6558 
89 0.2584 0.4355 0.5439 0.6219 0.6827 
90 0.2696 0.4543 0.5674 0.6487 0.7122 
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Tabla 14.5 (continuación) 


Factor tiempo T, para un valor de n (=r,/r,,) 


Grado de 
consolidación U, (96) 5 10 15 20 25 
91 0.2819 0.4751 0.5933 0.6784 0.7448 
92 0.2957 0.4983 0.6224 0.7116 0.7812 
93 0.3113 0.5247 0.6553 0.7492 0.8225 
94 0.3293 0.5551 0.6932 0.7927 0.8702 
95 0.3507 0.5910 0.7382 0.8440 0.9266 
96 0.3768 0.6351 0.7932 0.9069 0.9956 
97 0.4105 0.6918 0.8640 0.9879 1.0846 
98 0.4580 0.7718 0.9640 1.1022 1.2100 
99 0.5391 0.9086 1.1347 1.2974 1.4244 
donde 
Cote m OR 
T. = Pa (consulte la figura 14.22 para ver la definición de 1.) (14.28) 
e 
y 
2 
A=— (14.29) 
m 


Grado de consolidacion promedio debido solo a drenaje vertical 


Utilizando la figura 14.22a, para la aplicación instantánea de una sobrecarga, el grado de con- 
solidación promedio debido sólo a drenaje vertical se puede obtener con las ecuaciones (1.74) y 
(1.75). Se tiene 


T, 


_ a Ere 


2 
4| 100 | (para U, = 0 a 60%) [Ecuación (1.74)] 


T, = 1.781 — 0.9331og [100 — U,(%)] (para U, > 60%) [Ecuación (1.75)] 


donde U,, = grado de consolidación promedio debido sólo a drenaje vertical, y 
[Ecuación (1.69)] 


donde C, — coeficiente de consolidación para drenaje vertical. 
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Para el caso de carga de rampa, como se muestra en la figura 14.22b, la variación de U , con 
T „ se puede expresar como (Olson, 1977): 


Para T. < T.: 


T, 2 1 
=241- ¡ES — M?T, 14. 
Uy = FAL Xin escam] (14.30) 
Para T x T : 
U, ES E (- M?T,) — 1exp(— M?T;) (14.31) 
a TM exp é exp Ü : 
donde 
M= 5 Qm +1) 
m =0,1,2,... 
C 
Ty = H (14.32) 


donde H = longitud de la trayectoria máxima de drenaje vertical. En la figura 14.23 se muestra 
la variación de T', con T. y T,- 


100 T T TTTTTTT T T \ 


0.01 0.1 1.0 10 
Factor de tiempo, T, 


Grado de consolidación, U, (96) 
Un 
e 
l 


Figura 14.23 Variación de U , con T „y T, [ecuaciones (14.30) y (14.31)] 
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Ejemplo 14.2 

Vuelva a resolver el ejemplo 14.1, con la adición de algunos drenes de arena. Suponga que 
r,, = 0.1m, d, = 3m, C, = C, y que la sobrecarga se aplica instantáneamente. (Consulte la 
figura 14.22a). También suponga que este es un caso sin remoldeo. 

Solución 

Parte a 


El asentamiento por consolidación primaria será de 167.7 mm, igual que antes. 


Parte b 
Del ejemplo 14.1, T. = 0.36. Utilizando la ecuación (1.74), se obtiene 


r= Auw 
4| 100 


o 
AT, 4) (0.36 
U, = |= X 109 S) 100 = 67.7% 
TT Hm 
Además, 
d, 3 
n = 15 
2», 23€0. 
De nuevo, 
(C ui 0.36) (9 
» _ (0:36)(9) _ 9 a6 


ee Or 
De la tabla 14.5 para n = 15 y T, = 0.36, el valor de U, es aproximadamente de 77%. De aquí, 


U, = 1 (1-U)(1-U) = 1 — (1 — 0.67) (1 — 0.77) 
= 0.924 = 92.4% 


Ahora, de la figura 14.17, para Ac, /0,, = 0.548 y U,, , = 92.4%, el valor de Aa, Ao’, = 0.12. 
De aqui, 


Aoi) = (115) (0.12) = 13.8 kN/m? m 
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Ejemplo 14.3 


Suponga que para el proyecto del dren de arena de la figura 14.20, la arcilla está normalmente 
consolidada. Se cuenta con los datos siguientes: 


Arcilla: H, = 4.57 m (drenaje en dos sentidos) 
C, = 031 
(2; = 1,1 


Presión de sobrecarga efectiva a la mitad del estrato de arcilla 


= 47.92 kN/m? 
C, = 106.15 X 10 * m?/día 
Dren de arena: 7r, = 0.091 m 
d, = 1.83 m 
C, = Cy 


Se aplica una sobrecarga como se muestra en la figura 14.24. Suponga que este es un caso sin 
remoldeo. Calcule el grado de consolidación 30 días después de que se aplica la sobrecarga. 
Además, determine el asentamiento por consolidación en ese tiempo debido a la sobrecarga. 


Solución 
De la ecuación (14.32), 
Ct 106.15 x 10 ^ m?/day) (60 
pa Site m'/day) (60) _ o ,,, 
HE ASIN 
2 
y 
Cyt, (106.15 x 107^) (30 
T= ae 169 — 0.061 
Jal? d we 
2 
Sobrecarga (KN/m?) 
A 


95.84 kN/m? = Ao, + Adry, 


> Tiempo Figura 14.24 Carga de rampa para un 


60 días = £, proyecto de un dren de arena 
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Utilizando la figura 14.23, para T. = 0.123 y T, = 0.061, se obtiene U, = 9%. Para el dren 
de arena, 


d, 1.83 
2r,  (2)(0.091) 


n= 10 


De la ecuación (14.28), 
(C d 106.15 x 10-7) (60 
p= ute _ | (60) _ 19 
d (1.83)? 
y 
Cli 106.15 x 107%) (30 
T,= wh ( y os 
d? (1.83)? 
De nuevo, de la ecuación (14.26), 
1 
ipee ese 
U. = 
í T». 
Además, para el caso sin remoldeo, 
n ay = 10° IIO) = Íl 
= 1 = = im A) == — de 
B m-1] Bm 4n? 10? — 1 ao) 4(10)? 
y 
2 2) 
A = — = —— = 1.267 
m 1.578 
por lo tanto, 
1 
0.096 — i267! = p 1.207 2x O095))] 
U, = : = 0.03 = 3% 


0.19 
De la ecuación (14.18), 


U,,=1-(1-U,)(1 -U,) =1- (1 — 0.03) (1 — 0.09) = 0.117 = 11.7% 


Entonces el asentamiento primario total es 


C.H, Ud Adi + AG, 
S lo 


ECL T ieee 0% 


(0.31) (4.57) 47.92 + 95.84 
1+11 47.92 


) = 01332 m 
y el asentamiento después de 30 dias es 


Sep Up = (0.322) (0.117) (1000) = 37.67 mm a 
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Drenes prefabricados verticales 


A los drenes prefabricados verticales (DPV), también se les refiere como drenes de mecha o de 
franja, originalmente se crearon como un sustituto para los drenes de arena de uso común. Con el 
advenimiento de la ciencia de materiales, estos drenes comenzaron a fabricarse a partir de polí- 
meros sintéticos como el polipropileno y el polietileno de alta densidad. Los DPV por lo general 
se fabrican con un núcleo sintético corrugado o acanalado contenido por un filtro geotextil, como se 
muestra en el esquema de la figura 14.25. Las rapideces de instalación reportadas en la biblio- 
grafía son del orden de 0.1 a 0.3 m/s, excluyendo la movilización y el tiempo de montaje del 
equipo. Los DPV se han empleado mucho en el pasado para la consolidación rápida de suelos de 
baja permeabilidad ante una carga superficial. La ventaja principal de los DPV sobre los drenes 
de arena es que no requieren excavación; por lo que su instalación es mucho más rápida. En las 
figuras 14.26a y b se muestran fotografías de la instalación de DPV en el campo. 


Diseño de drenes prefabricados verticales 


Las relaciones para el grado de consolidación promedio debido al drenaje radial hacia los drenes 
de arena se dan en las ecuaciones (14.19) a (14.24) para casos de igual deformación unitaria. 
Yeung (1997) utilizó estas relaciones para generar curvas para los DPV. Los desarrollos teóricos 
empleados por Yeung se dan a continuación. 

En la figura 14.27 se muestra la configuración de un patrón en red cuadrada de drenes pre- 
fabricados verticales. (Para la definición de a y b consulte también la figura 14.25). El diámetro 
equivalente de un DPV se puede dar como 


dy = E Car) (14.31) 


T 


Ahora, la ecuación (14.19) se puede rescribir como 


BC uo ST, 
U, = 1 — exp d dm 1 — exp a (14.31) 


Núcleo de 
polipropileno 


Tejido 
de goetextil 


Figura 14.25 Dren prefabricado vertical (DPV) 
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ae 


Bc 


| 
: 
D 
4 


ASA 


Figura 14.26 Instalación de un DVP en el campo. (Nota: b) es un acercamiento de a). 
(Cortesía de E.C. Shin, University of Incheon, Corea). 
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k d 


» 
= 


Dit. 74,775.57 
> Zona de remoldeo. 3 


Diámetro = d, 


Diámetro = d, 


Figura 14.27 Configuración del patrón en red cuadrada de drenes prefabricados verticales 


donde d, = diámetro de la zona de drenaje efectiva = 2r. Además, 


uv 
Ti = dq 
ni n 3n? — S? ky, 
A 2") 7 ( 4 ) eo 
y 
d, 
E 
De la ecuación (14.34), 
T; = -—In(1- U,) 
8 
o 


a TL In(1-U) 
(T;)ı m po 
a 8 


(14.35) 


(14.36) 


(14.37) 


(14.38) 
En la tabla 14.6 se da la variación de (T7), con U . En la figura 14.28 se muestran gráficas 
de a’ contra n para k/k, = 5y 10,y S = 2y 3. 


14.9 Drenes prefabricados verticales 759 


Tabla 14.6 Variación de (T7), con U, [ecuación (14.38)] 


U,( %) (T7 
0 0 

5 0.006 
10 0.013 
15 0.020 
20 0.028 
25 0.036 
30 0.045 
35 0.054 
40 0.064 
45 0.075 
50 0.087 
55 0.100 
60 0.115 
65 0.131 
70 0.150 
75 0.173 
80 0.201 
85 0.237 
90 0.288 
95 0.374 


100000 4 100000 4 
10000 4 10000 4 
] a' ] 
1000 4 1000 4 
100 T T T T T 1 100 T T T T T 1 
0 10 20 30 40 50 60 0 10 20 30 40 50 60 
n n 
a) b) 


Figura 14.28 Gráfica de a’ contra n: a) S = 2; b) S = 3 [ecuación (14.36)] 
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El siguiente es el procedimiento paso a paso para el diseño de drenes prefabricados verticales: 


Paso 1. Se establece el tiempo t, disponible para el proceso de consolidación y el U, , 
requerido con la [ecuación (14.17)] 

Paso2. Sedetermina U, en el tiempo t, debido al drenaje vertical. De la ecuación (14.18) 

de (14.39) 
p 1-U, 

Paso 3. Para el DPV que se utilizará, se calcula d, con la ecuación (14.33). 

Paso 4. Se determina «entra símbolo 3» con las ecuaciones (14.38) y (14.39). 

Paso 5. Se establece «entra símbolo 4» de la ecuación (14.35). 

Paso 6. Se determina 


E 
e = $ 
(7 


Paso 7. Utilizando la figura 14.28 y el valor de a’ especificado en el paso 6, se determina n. 
Paso 8. De la ecuación (14.37), 


d,= 


E 


Paso 7 Paso 3 


Paso 9. Se elige el espaciamiento de los drenes 


d= 1 o (para un patrón triangular) 
d= 1358 (para un patrón cuadrado) 


Historia de un caso 


La instalación de DPV combinada con precarga es una manera efectiva para reforzar arcillas suaves 
para la construcción de cimentaciones. Un ejemplo de un estudio de campo se puede consultar en 
la obra de Shibuya y Hanh (2001) en donde se describe una prueba a escala natural de un terraplén 
de 40 m x 40 m en planta construido sobre un estrato de arcilla suave ubicado en Nong Ngu Hao, 
Tailandia. Los DPV se instalaron en el estrato de arcilla suave en un patrón triangular (figura 
14.292). En la figura 14.29b se muestra el patrón de precarga en el emplazamiento junto con la 
gráfica de asentamiento-tiempo en la superficie del terreno bajo el centro del terraplén de prueba. 
El asentamiento máximo se alcanzó después de aproximadamente cuatro meses. La variación de 
la resistencia cortante no drenada (c,) con la profundidad en el estrato de arcilla suave antes y 
después del mejoramiento del suelo se muestra en la figura 14.29c. La variación de c, con la pro- 
fundidad se basa en pruebas de corte con veleta en el campo. La resistencia cortante no drenada 
aumenta en casi 50 a 100% a varias profundidades. 


Estabilización con cal 


Como se mencionó en la sección 14.1, en ocasiones se utilizan aditivos para estabilizar suelos en 
el campo, en particular en suelos de grano fino. Los aditivos más comunes son la cal, el cemento 
y lacal con ceniza muy fina. Los fines principales de la estabilización del suelo son a) modificar 
el suelo, b) agilizar la construcción y c) mejorar la resistencia y durabilidad del suelo. 


m 
o 


n 
o 


= 
© 
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Capa de arena * 
Relleno 1.7 m 
zoo O Oo Fosm 
A 
12m 
--—--—--K 
w 


| 
| 40m 
| 
| 


Espaciamiento de | m 
del DPV en patrón triangular 


a) 


Resistencia cortante no drenada, c, (KN/m?) 


3 10 20 30 40 
0 l l l J 


Después del 


Altura del terraplén de prueba (m) 


e 
in 


2 
T 


2 
a 


Asentamiento (m) 


mejoramiento 


Antes del 
mejoramiento 


Profundidad (m) 
oo 
l 


c) 


Figura 14.29 Estudio de Shibuya y Hanh (2001) de un 
terraplén de prueba a escala natural en Nong Ngu Hao, 


i 1 i 1 Tailandia: a) terraplén de prueba; b) altura y asentamiento 
80 120 160 200 del terreno con el tiempo del terraplén de prueba; 
Tiempo (dias) C) resistencia cortante no drenada antes y después del 

b) mejoramiento obtenida con pruebas de corte con veleta 
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Los tipos de cal comünmente utilizados para estabilizar suelos de grano fino son la cal 
hidratada con contenido alto de calcio [Ca(OH),], cal viva calcítica (CaO), cal dolomítica mo- 
nohidratada [Ca(OH)2-MgO)] y cal viva dolomítica. La cantidad de cal utilizada para estabilizar 
la mayoría de los suelos suele estar en el intervalo de 5 a 1096. Cuando se agrega cal a suelos 
arcillosos, ocurren dos reacciones químicas puzolánicas: intercambio de cationes y floculación- 
aglomeración. En las reacciones de intercambio de cationes y floculación-aglomeración, los ca- 
tiones monovalentes generalmente asociados con arcillas se reemplazan por los iones divalentes 
de calcio. Los cationes se pueden arreglar en una serie basada en su afinidad de intercambio: 


AP* > Ca^ > Mg" > NH} > K* > Nat > Lit 


Cualquier catión puede reemplazar los iones a su derecha. Por ejemplo, los iones de calcio pueden 
reemplazar iones potasio y sodio de una arcilla. La floculación-aglomeración produce un cambio 
en la textura de los suelos arcillosos. Las partículas de arcilla tienden a agruparse para formar 
partículas mayores, y en consecuencia a) disminuye el límite líquido, b) aumenta el límite plás- 
tico, c) se reduce el índice de plasticidad, d) se incrementa el límite de contracción, e) aumenta 
la trabajabilidad y f) mejora las propiedades de resistencia y deformación de un suelo. Algunos 
ejemplos en los que la cal afecta la plasticidad de suelos arcillosos se dan en la tabla 14.7. 

La reacción puzolánica entre el suelo y la cal comprende la reacción entre la cal y la sílice 
y la alámina del suelo para formar un material cementante. Una reacción de ese tipo es 


Ca(OH), + SiO, > CSH 
7 


Arcilla silícea 


donde 

C = CaO 
S = SiO, 
H = H,O 


La reacción puzolánica puede continuar durante mucho tiempo. 

Los primeros 2 a 3% de cal (con base en peso seco) afectan en gran medida la trabajabilidad 
y las propiedades del suelo (como la plasticidad). La adición de cal a suelos arcillosos también 
afecta sus características de compactación. 


Tabla 14.7 Influencia de la cal en la plasticidad de la arcilla (compilada de Thompson, 1967) 


0% cal 5% cal 
Clasificación Límite Índice de Límite Índice de 
Suelo AASHTO líquido plasticidad líquido plasticidad 
Bryce B A-7-6(18) 53 29 NP NP 
Cowden B A-7-6(19) 54 33 NP NP 
Drummer B A-7-6(19) 54 31 NP NP 
Huey B A-7-6(17) 46 29 NP NP 


Nota: NP:No plástico 
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Propiedades de suelos curados estabilizados con cal 


La resistencia a la compresión simple (q,) de suelos de grano fino compactados a un contenido 
de humedad óptimo puede variar de 170 kN/m? a 2100 kN/m?, dependiendo de la naturaleza del 
suelo. Con una adición de entre 3 a 596 de cal y un periodo de curado de 28 días, la resistencia a 
la compresión simple puede aumentar en 700 kN/m? o más. 

La resistencia a la tensión (a ,) de suelos curados de grano fino también aumenta con la 
estabilización con cal. Tullock, Hudson y Kennedy (1970) proporcionaron la relación siguiente 
entre O, y q,: 


07 (kN/m?) = 47.54 + 50.64, (MN/m?) (14.40) 


donde g, es la resistencia indirecta a la tensión. 
Thompson (1966) proporcionó la relación siguiente para estimar el módulo de elasticidad 
(E,) de suelos estabilizados con cal: 


E, (MN/m?) = 68.86 + 0.124q, (KN/m?) (14.41) 


La relación de Poisson (1 ) de suelos curados estabilizados con aproximadamente 5% de 
cal varía entre 0.08 y 0.12 (con un promedio de 0.11) a un nivel de esfuerzo de 2596 o menos 
de la resistencia a la compresión Ultima. Aumenta entre 0.27 a 0.37 (con un promedio de 0.31) a 
un nivel de esfuerzo mayor que 50% a 75% de la resistencia a la compresión última (Transportation 
Research Board, 1987). 


Estabilización con cal en el campo 
La estabilización con cal en el campo se puede hacer de tres maneras: 


1. El material in situ o el material de adopción se puede mezclar con la cantidad apropiada de cal 
en el emplazamiento y luego se compacta después de la adición de humedad. 

2. El suelo se puede mezclar con la cantidad apropiada de cal y agua en una planta y luego se 
transporta al emplazamiento para su compactación. 

3. Se puede inyectar a presión lechada de cal en el suelo hasta una profundidad de 4 a 5 m. En la 
figura 14.30 se muestra un vehículo utilizado para la inyección a presión de lechada de cal. 


La unidad mecánica de inyección de lechada está montada en el vehículo de inyección. 
Una unidad de inyección común es un mástil de levantamiento hidráulico con vigas cruzadas que 
contienen las barras de inyección. Las barras se hincan en el terreno por la acción de las vigas 
del mástil de levantamiento. La lechada por lo general se mezcla en un tanque de dosificación de 
aproximadamente 3 m de diámetro y 12 m de longitud y se bombea a alta presión hacia las barras 
de inyección. La figura 14.31 es una fotografía del proceso de inyección a presión de lechada. La 
relación comúnmente especificada para la preparación de la lechada de cal es de 1.13 kg de cal 
seca por un galón de agua. 

Debido a que la adición de cal hidratada a suelos arcillosos suaves inmediatamente aumenta 
el límite plástico, cambiando de esta manera el suelo de plástico a sólido y haciéndolo parecer 
“Seco,” se pueden poner cantidades limitadas de cal sobre emplazamientos de construcción lodo- 
sos y problemáticos. Esta acción mejora el paso del tráfico y puede ahorrar dinero y tiempo. La 
cal viva también se ha utilizado con éxito en agujeros taladrados con diámetros de 100 a 150 mm 
para la estabilización de subrasantes y taludes. Para este tipo de trabajo, los agujeros se taladran 
en un patrón de red y luego se rellenan con cal viva. 
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Figura 14.30 Equipo para la inyección a presión de lechada de cal. (Cortesía de Hayward Baker, Inc., 
Odenton, Maryland) 


Estabilización con cemento 


El cemento se utiliza cada vez más como material estabilizante para suelos, en particular en la cons- 
trucción de carreteras y presas de tierra. La primera construcción controlada con suelo-cemento 
en los Estados Unidos se efectáo cerca de Johnsonville, Carolina del Sur, en 1935. El cemento se 
puede utilizar para estabilizar suelos arenosos y arcillosos. Igual que en el caso de la cal, el ce- 
mento ayuda a disminuir el límite líquido y aumenta el índice de plasticidad y la manejabilidad 
de los suelos arcillosos. La estabilización con cemento es efectiva para suelos arcillosos cuando 
el límite líquido es menor que 45 o 50 y el índice de plasticidad es menor que aproximadamente 25. 
Los requerimientos óptimos de cemento en volumen para la estabilización efectiva de varios tipos 
de suelos se dan en la tabla 14.8. 

Como la cal, el cemento ayuda a incrementar la resistencia de los suelos y esta resistencia 
aumenta con el tiempo de curado. En la tabla 14.9 se presentan algunos valores comunes de la 
resistencia a la compresión simple de varios tipos de suelos sin tratar y de mezclas de suelo-cemento 
hechas con aproximadamente 1096 de cemento en peso. 

Los suelos granulares y los suelos arcillosos con baja plasticidad son obviamente los más 
adecuados para la estabilización con cemento. Las arcillas cálcicas se estabilizan más fácilmente 
mediante la adición de cemento, en tanto que las arcillas sódicas e hidrogenadas, que son de na- 
turaleza expansiva, responden mejor a la estabilización con cal. Por estas razones, se debe tener 
mucho cuidado en la selección del material estabilizante. 

Para la compactación en el campo, la cantidad apropiada de cemento se puede mezclar con 
suelo ya sea en el emplazamiento o bien en una planta de mezclado. Si se adopta este ultimo en- 
foque, luego la mezcla se puede transportar al emplazamiento. El suelo se compacta hasta el peso 
específico requerido con una cantidad predeterminada de agua. 
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Figura 14.31 Inyección a presión de lechada de cal. (Cortesía de Hayward Baker Inc., Odenton, Maryland) 


Tabla 14.8 Cemento requerido en volumen para la estabilización 
efectiva de varios suelos* 


Tipo de suelo Porcentaje 

de cemento 

Clasificación AASHTO Clasificación unificada en volumen 
A-2 y A-3 GP, SPy SW 6-10 
A-4 y A-5 CL, ML y MH 8-12 
A-6 y A-7 CL, CH 10-14 


“Según Mitchell, J.K. y Freitag, D.R. (1959). “A Review and 
Evaluation of Soil-Cement Pavements”, Journal of the Soil Mechanics 
and Foundations Division, American Society of Civil Engineers, 

vol. 85, núm. SM6, pp. 49-73. Con permiso de la ASCE. 
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Tabla 14.9 Resistencias a la compresión comunes de suelos y mezclas suelo-cemento* 


Intervalo de la resistencia 
a la compresión simple 


Material kN/m? 
Suelo sin tratar: 
Arcilla, turba Menos de 350 
Arcilla arenosa bien compactada 70-280 
Grava, arena y mezclas arcillosas bien compactadas 280-700 
Suelo-cemento (10% de cemento en peso): 
Arcilla, suelos orgánicos Menos de 350 
Limos, arcillas limosas, arenas muy mal graduadas. 
Suelos ligeramente orgánicos 350-1050 
Arcillas limosas, arcillas arenosas, arenas muy 
mal graduadas y gravas 700-1730 
Arenas limosas, arcillas arenosas, arenas y gravas 1730-3460 
Mezclas de arena-arcilla o grava-arena-arcilla bien graduadas 
y arenas y gravas 3460-10 350 


¿Según Mitchell, J.K. y Freitag, D.R. (1959). “A Review and Evaluation of Soil-Cement Pavements”, 
Journal of the Soil Mechanics and Foundations Division, American Society of Civil Engineers, vol. 85, 
núm. SM6, pp. 49-73. Con permiso de la ASCE. 


De manera similar a la inyección de cal, la lechada de cemento hecha de cemento portland 
y agua (en una proporción agua-cemento de 0.5:5) se puede utilizar para inyectar a presión suelos 
malos bajo cimentaciones de edificios y otras estructuras. La inyección de lechada de cemento 
disminuye la permeabilidad hidráulica de los suelos y aumenta su resistencia y capacidad de 
soporte de carga. Para el disefio de cimentaciones de máquinas de baja frecuencia sometidas a 
fuerzas vibratorias, en ocasiones es necesario rigidizar el suelo de la cimentación mediante inyec- 
ciones y de esta manera se aumenta la frecuencia de resonancia. 


Estabilización con ceniza muy fina 


La ceniza muy fina es un producto secundario del proceso de combustión de carbón pulverizado 
usualmente asociado con plantas de generación de energía eléctrica. Es un polvo de grano fino 
y se compone principalmente de sílice, alámina y varios óxidos y álcalis. La ceniza muy fina 
es de naturaleza puzolánica y puede reaccionar con la cal hidratada para producir productos 
cementantes. Por esa razón, las mezclas de cal y ceniza muy fina se pueden utilizar para estabi- 
lizar bases y subbases de carreteras. Las mezclas efectivas se pueden preparar con 10 a 35% de 
ceniza muy fina y de 2 a 1046 de cal. Las mezclas de suelo-cal-ceniza muy fina se compactan 
en condiciones controladas, con cantidades apropiadas de humedad para obtener capas de suelo 
estabilizadas. 

Un cierto tipo de ceniza muy fina, a la que se le refiere como ceniza muy fina “tipo C,” se 
obtiene de la quema de carbón principalmente en los estados del oeste de los Estados Unidos. 
Este tipo de ceniza contiene una proporción muy grande (hasta 2596) de cal libre que, con adición 
de agua, reacciona con otros compuestos de la ceniza para formar productos cementantes. Su uso 
puede eliminar la necesidad de agregar cal manufacturada. 
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Columnas de roca 


Un método de uso actual para aumentar la capacidad de soporte de carga de cimentaciones su- 
perficiales sobre estratos de arcilla suave es la construcción de columnas de roca, que en general 
consiste en introducir un vibroflot (consulte la sección 14.5) mediante un chorro de agua en el es- 
trato de arcilla suave para hacer un agujero circular que se extiende a través de la arcilla hasta un 
suelo más firme. Luego el agujero se rellena con una grava seleccionada. La grava en el agujero 
se compacta gradualmente conforme se saca el vibrador. La grava empleada para las columnas de 
roca tiene un intervalo de tamaño de 6 a 40 mm. Las columnas de roca suelen tener diámetros 
de 0.5 a 0.75 m y están espaciadas aproximadamente 1.5 a 3 m centro a centro. En la figura 14.32 
se muestra la construcción de una columna de roca. 


© Mipam | Dreamstime.com 


Figura 14.32 Construcción de una columna de roca. 


768 Capitulo 14: Mejoramiento del suelo y modificación del terreno 


Después de construir algunas columnas, siempre se debe colocar un material de relleno sobre 
la superficie del terreno y compactarlo antes de que se construya la cimentación. Las columnas de 
roca tienden a reducir el asentamiento de las cimentaciones a cargas permisibles. Hughes y 
Withers (1974), Hughes y colaboradores (1975), Mitchell y Huber (1985) y otros autores presen- 
tan varias historias de casos de proyectos de construcción utilizando columnas de roca. 

Las columnas de roca trabajan de manera más efectiva cuando se utilizan para estabilizar 
un área grande donde la resistencia cortante no drenada del subsuelo está en el intervalo de 
10 a 50 kN/m? que para mejorar la capacidad de soporte de cimentaciones estructurales (Bachus 
y Barksdale, 1989). Es posible que los subsuelos más débiles que eso no proporcionen un so- 
porte lateral suficiente para las columnas. Para el mejoramiento de un emplazamiento grande, 
las columnas de roca son más efectivas hasta una profundidad de 6 a 10 m. Sin embargo, se han 
construido hasta una profundidad de 31 m. Bachus y Barksdale proporcionaron las directrices 
generales siguientes para el disefio de columnas de roca para estabilizar áreas grandes. 

En la figura 14.33a se muestra la vista en planta de varias columnas de roca. La relación del 
área de reemplazo para las columnas de roca se puede expresar como 


a, = — (14.42) 


donde 


A, = área de la columna de roca 
A = área total dentro de la celda unitaria 


Para un patrón en triángulo equilátero de columnas de roca, 


D 2 
a, = 0.907 A (14.43) 
0; 
0; 

EPER 
A E [REM 
A i ix 

| D> 
Y 
a) b) 


Figura 14.33 a) Columnas de roca en un patrón triangular; b) concentración de esfuerzo 
debido al cambio en rigidez 
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donde 


D = diámetro de la columna de roca 
s = espaciamiento entre las columnas 


Cuando se aplica un esfuerzo uniforme mediante una operación de relleno a un área con 
columnas de roca para inducir la consolidación, ocurre una concentración de esfuerzo debido 
al cambio en la rigidez entre las columnas de roca y el suelo circundante. (Consulte la figura 
14.33b). El factor de concentración de esfuerzo se define como 


oO 
n == (14.44) 
oO 


C'' = esfuerzo efectivo en la columna de roca 


f 
S 
c. — esfuerzo efectivo en el suelo de la subrasante 


Las relaciones para a’ y g’ son 
Ss c 


n! 
=o" = uo” 14.4 
ol=a F PG a. | m (1445) 
y 
if í : ! (14.46) 
e SE (a = Ta, d ` 
donde 


f 


o' = esfuerzo vertical efectivo promedio 
Mas Ho = coeficientes de concentración del esfuerzo 


El mejoramiento en el suelo debido a las columnas de roca se puede expresar como 


Ser) E 
Se 


m (14.47) 


donde 


S “= asentamiento del suelo tratado 


S, — asentamiento total del suelo sin tratar 


Capacidad de soporte de carga de columnas de roca 


Si una cimentación se construye sobre una columna de roca, como se muestra en la figura 14.34, 
ocurrirá su falla por el abultamiento de la columna a carga Ultima. El abultamiento ocurrirá dentro 
de una longitud de 2.5D a 3D medida desde la parte superior de la columna de roca, donde D es 
el diámetro de la columna. 

Hughes y colaboradores (1975) proporcionaron una relación aproximada para la capacidad 
de carga última de columnas de roca, que se puede dar como 


Qu = was + £) (4c, + o!) (14.48) 
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Arcilla 


Cy 


Y 


Figura 14.34 Capacidad de carga de una columna de roca 


donde 
C, — resistencia cortante no drenada de la arcilla 
c, = esfuerzo radial efectivo medido por un presurímetro (7 2c,) 
p' = ángulo de fricción del esfuerzo efectivo del material de la columna de roca 


Así pues, suponiendo que la columna de roca soporta toda la carga de la cimentación, la 
carga última se puede dar como 


O, = T D? tan? 45 + $ 


= +o! ; 
7 y | eu + 05) (14.49) 


Con base en pruebas en modelos a gran escala, Christoulas y colaboradores (2000) sugirieron que 


O, = v DLe, (14.50) 
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En opinión del autor, se debe utilizar el valor menor de los dos valores de Q, obtenidos 
con las ecuaciones (14.49) y (14.50) para fines de disefio reales. Entonces la carga permisible se 
puede dar igual a 


Dua Le (14.51) 


donde FS = factor de seguridad (~ 1.5 a 2). 


Christoulas y colaboradores (2000) también sugirieron una relación entre la carga Q y el 
asentamiento elástico S, para columnas de roca que se puede expresar como 


Q 
S, = (2 La (para O « Qj) (14.52) 
y 
Qı Q-Q; 
oa lh t ULE if <Q< 14.53 
: (s i ALE s) * (para Q, = Q = Q,) ( ) 
donde 
O.LDLE in 
Q=— CNN (14.54) 
I, 
en donde 
E — módulo de elasticidad de la arcilla 


arcilla 


I, = factor de influencia (Mattes y Poulos, 1969) 


El factor de influencia propuesto por Mattes y Poulos es una función de tres cantidades: 


Ecol 
Earcilla 


1. K = 


donde E , = módulo de elasticidad del material de la columna 


T 
'D 


3. Relación de Poisson de la arcilla, ju... Un valor de 4, y, = 0.5 dará un resultado conservador. 


La variación de /, (para u = 0.5) con K se muestra en la figura 14.35. 


arcilla 
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Figura 14.35 Factor de influencia / ; ecuaciones (14.52) y (14.53) 


Pilotes de compactación de arena 


Los pilotes de compactación de arena son similares a las columnas de arena y se pueden utilizar 
en emplazamientos marginales para mejorar la estabilidad, controlar la licuefacción y reducir el 
asentamiento de varias estructuras. Construidos en arcilla suave, estos pilotes pueden acelerar en 
gran medida la disipación el proceso de la presión de poro del agua y por lo tanto el tiempo para 
la consolidación. 

Los pilotes de arena primero se construyeron en Japón entre 1930 y 1950 (Ichimoto, 1981). 
Columnas de arena compactada de diámetro grande se construyeron en 1955, utilizando la téc- 
nica Compozer (Aboshi y colaboradores, 1979). El método Vibro-Compozer de construcción de 
pilotes de arena lo creó Murayama en Japón en 1958 (Murayama, 1962). 

Los pilotes de compactación de arena se construyen hincando un mandril hueco con su 
fondo cerrado durante el hincado. Durante el retiro parcial del mandril, las puertas del fondo 
se abren. Se vierte arena desde la parte superior del mandril y se compacta en etapas aplicando 
presión de aire conforme se saca el mandril. Los pilotes suelen tener un diámetro de 0.46 a 0.76 m 
y se colocan a aproximadamente 1.5 a 3 m centro a centro. El patrón en planta de los pilotes de 
compactación de arena es el mismo que para las columnas de roca. En la figura 14.36 se muestra 
la construcción de pilotes de compactación de arena en la bahía de Yokohama, Japón. 
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Figura 14.36 Construcción de un pilote de compactación de arena en la bahía de Yokohama, Japón. 
(Cortesía de E.C. Shin, University of Incheon, Corea) 


Basore y Boitano (1969) reportaron una historia de un caso sobre la densificación de un 
subsuelo granular con un espesor de aproximadamente 9 m en la Treasure Island Naval Station 
en San Francisco, California, utilizando pilotes de compactación de arena. Los pilotes de arena 
tenían diámetros de 356 mm. En la figura 14.37 se muestra la configuración de los pilotes de are- 
na. El espaciamiento, S’ entre los pilotes varió. La resistencia a la penetración estándar, N¿¿, antes 
y después de la construcción de los pilotes se muestra en la figura 14.37b (consulte la ubicación 
de la prueba SPT en la figura 14.372). A partir de esta figura, se puede deducir que el efecto de la 
densificación a cualquier profundidad dada disminuye con el aumento de S’ (o S' / D). Estas prue- 
bas muestran que cuando S’/D excede de manera aproximada 4 a 5, el efecto de la densificación 
es prácticamente despreciable. 
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Espaciamiento S’ 2. . . 
Ubicación de un pilote de compactación 
(diámetro — D) 


"n 


Pruebas de penetración estándar 
y barrenos muestreados ubicados 
en el centroide de un grupo de tres pilotes 


a) 


Resistencia a la penetración estándar, Ngo 
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Figura 14.37 Prueba de un pilote de compactación de arena de Basore y Boitano (1969): a) configu- 


ración de los pilotes de compactación; b) variación de la resistencia a la penetración estándar con la 
profundidad y S’ 


LALE Compactación dinámica 


La compactación dinámica es una técnica que está ganando popularidad en los Estados Unidos 
para la densificación de depósitos de suelo granular. El proceso principalmente comprende dejar 
caer repetidamente un peso sobre el terreno a intervalos regulares. El peso del pisón utilizado 
varía de 8 a 35 toneladas métricas y la altura de caída del pisón varía entre 7.5 y 30.5 m. 
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Las ondas de esfuerzo generadas por la caída del pisón ayudan en la densificación. El grado de 
compactación logrado depende 


e Del peso del pisón 
* Dela altura de caída 
e Del espaciamiento de las ubicaciones en que se deja caer el pisón 


Leonards y colaboradores (1980) sugirieron que la profundidad significativa de influencia 
para la compactación es aproximadamente 


DI ~ $V Wyh (14.55) 


donde 
DI — profundidad significativa de densificación (m) 
Wy = peso que cae (ton métricas) 
h = altura de caída (m) 


Partos y colaboradores (1989) proporcionaron varias historias de casos de mejoramiento 
de emplazamientos en los que se utilizó la compactación dinámica. En 1992, Poran y Rodríguez 
sugirieron un método racional para efectuar la compactación dinámica en suelos granulares en el 
campo. De acuerdo con su método, para un pisón de ancho D, peso W, y caída h, la forma aproxi- 
mada del área densificada será del tipo que se muestra en la figura 14.38 (es decir, un esferoide 
simialargado). Observe que en esta figura b = DL. En la figura 14.39 se muestra la gráfica de 
diseño para a/D y b/D contra NW,,h/Ab (D = diámetro del pisón si no es de sección transversal 
circular; A = área de la sección transversal del pisón; N = número requerido de caídas del pisón). 
El método consiste de los pasos siguientes: 


Paso 1. Se determina la profundidad significativa de densificación requerida, DI ( = b). 

Paso 2. Se establece el peso del pisón (W,,), la altura de caída (h), las dimensiones de la 
sección transversal y por lo tanto el área A y el ancho D. 

Paso 3. Se determina DI/D = b/D. 

Paso 4. Se utiliza la figura 14.39 para determinar la magnitud de NW,,h/Ab para el valor 
de b/D obtenido en el paso 3. 

Paso 5. Como las magnitudes de W,,, h, A y b se conocen (o se suponen) del paso 2, el nú- 
mero de caídas del pisón se puede estimar a partir del valor estimado de NW,,h/Ab 
obtenido en el paso 4. 

Paso 6. Con los valores conocidos de NW,,h/Ab, se determina a/D y por lo tanto a de la 
figura 14.39. 

Paso 7. El espaciamiento de la retícula, So para la compactación dinámica ahora se puede 
suponer que es igual a un poco menor que a. (Consulte la figura 14.40). 


Vista lateral z 
Figura 14.38 Forma aproximada del área densificada debida a la 


compactación dinámica. (Poran, C.I. y Rodríguez J.A. (1992), “Design of 
Dynamic Compaction,” Canadian Geotechnical Journal, vol. 29, núm. 5, 
| pp. 796-802. © 2008 NRC Canada o sus licencias otorgadas. Reimpresa 
Vista superior con permiso). 


Forma 
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Figura 14.40 Espaciamiento aproximado de la reticula para 


la compactación dinámica 


ILI Lechadeado a chorro 


El lechadeado a chorro es un proceso de estabilización del suelo en donde se inyecta lechada 
de cemento en el suelo a alta velocidad para formar una matriz suelo-cemento. El concepto del 
proceso del lechadeado a chorro fue puesto en práctica por primera vez en la década de 1960. 
La mayor parte del trabajo de investigación después de su inicio se realizó en Japón (Ohta y 
Shibazaki, 1982). La técnica se introdujo en Europa a finales de la década de 1970, en tanto que 
el proceso se introdujo por primera vez en los Estados Unidos a principios de la década de 1980 
(Welsh, Rubright y Coomber, 1986). 

Se han creado tres sistemas básicos de lechadeado a chorro: sistemas de barra simple, 
doble y triple. En todos los casos, se utiliza la perforación rotatoria hidráulica para alcanzar la 
profundidad de disefio a la que el suelo se tiene que estabilizar. En la figura 14.41a se muestra el 
sistema de barra simple en el que una lechada de cemento se inyecta a alta velocidad para formar 
una matriz suelo-cemento. En el sistema de barra doble (figura 14.41b), la lechada de cemento 
se inyecta a alta velocidad protegida con un cono de aire igualmente a una alta velocidad para 
erosionar y mezclar el pozo del suelo. En el sistema de barra triple (figura 14.41c) se utiliza agua 
a alta presión protegida con un cono de aire para erosionar el suelo. Luego el vacío creado en este 
proceso se rellena con lechada de cemento predisefiada. 

La efectividad de la lechada a chorro está influenciada en gran medida por la naturaleza ero- 
sionable de suelo. Un suelo gravoso y una arena limpia son altamente erosionables, en tanto que 
las arcillas altamente plásticas son difíciles de erosionar. El siguiente es un resumen del intervalo 
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Sistema de barra simple Sistema de barra doble Sistema de barra triple 


N 


Aire | 
Lechada ES 
Aire Š 


b) c) 


Lechada 


Figura 14.41 Lechadeado a chorro 
de los parámetros que generalmente se encuentran para los tres sistemas anteriores (Welsh y Burke, 
1991; Burke, 2004): 


Sistema de barra simple: 


A. Lechada inyectada 


Presión. iiis ios eni 0.4 a 0.7 MN/m? 
Volumen......o..oooo... 100-300 1/min 
Gravedad específica. ..... 1.25-1.6 
Número de toberas....... 1-6 

B. Colada 
Altura de paso .......... 5-600 mm 
Tiempo de paso ......... 4-30 s 

C. RotaciOn............... 7-20 rpm 

D. Diámetro de la columna de suelo estabilizado 
Arcilla suave ........... 0.4-0.9 m 
LAM Osha, m 0.6-1.1 m 
Atenas er PESE 0.8-1.2m 


Sistema de barra doble: 


A. Lechada inyectada 


Presión ..........ooo... 0.3-0.7 MN/m? 
Volumen.............0. 100-600 1/min 
Gravedad especifica...... 1.25-1.8 
Número de toberas....... 1-2 

b. Aire 
Presión ............... 700-1500 kN/m? 


Volumen ............... 8-30 m?/min 
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C. Colada 
Altura de paso .......... 25-400 mm 
Tiempo de paso ......... 4-30 s 

D. Rotación. .............. 7-15 rpm 

E. Diámetro de la columna de suelo estabilizado 
Arcilla suave ........... 0.9-1.8 m 
Limo... RR 0.9-1.8 m 
Arena... .... 20... eee 1.2-2.1 m 


Sistema de barra triple 


A. Lechada inyectada 


Presión: c Lusia Eres 700 kN/m?-1 MN/m? 
Volumen.........ooo... 120-200 1/min 
Gravedad específica...... 1.5-2.0 
Número de toberas....... 1-3 

B. Aire 
Presión +. 700-1500 kN/m? 
Volumen.........ooo... 4-15 m?/min 

C. Agua 
Presi cel pk RE 0.3-0.4 MN/m? 
Volumen............... 80-200 1/min 

D. Colada 
Altura de paso .......... 20-50 mm 
Tiempo de paso ......... 4-20 s 

E, Rotación..... sees 7-15 rpm 

F. Diámetro de la columna de suelo estabilizada 
Arcilla suave ........... 0.9-1.2 m 
A LEES EEES 0.9-1.4 m 
Areia ence LER PEE 0.9-2.5 m 


14.1 Un suelo arenoso tiene pesos específicos secos máximo y mínimo de 18.08 kN/m? y 
14.46 kN/mY, respectivamente y un peso específico seco de compactación en el campo 
de 16.35 kN/m*. Estime lo siguiente: 

a. La compactación relativa en el campo 
b. La densidad relativa en el campo 

14.2 Un suelo de arcilla limosa tiene un límite plástico (LP) de 18. Estime el contenido de hu- 
medad óptimo y el peso específico seco máximo del suelo cuando se compacta, mediante 
el procedimiento de: 

a. La prueba Proctor estándar 
b. La prueba Proctor modificada 
Utilice las ecuaciones (14.6) y (14.7). 


14.3 


14.4 


14.5 


14.6 


14.7 
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Para un depósito de suelo natural se tiene: 

Peso específico hámedo, y — 17.8 kN/m? 

Contenido de humedad, w — 1446 

G, — 2/7 

Este suelo se excavará y transportará hasta un emplazamiento de una construcción para 
emplearlo en un relleno compactado. Si la especificación requiere que el suelo se com- 
pacte hasta un peso específico seco máximo de 18.4 kN/m? con el mismo contenido de 
humedad de 14%, ¿cuántos metros cúbicos de suelo de la excavación se necesitan para 
producir 20 000 n? de relleno compactado? 

Un relleno para un terraplén propuesto requirió 10 000 m? de suelo compactado. La 
relación de vacíos del relleno compactado se específica que sea de 0.65. A continuación 
se muestran cuatro bancos de material con las relaciones de vacíos del suelo y el costo 
por metro cübico para transportar el suelo hasta el emplazamiento de construcción 
propuesto. 


Banco de préstamo Relación de vacíos Costo ($/m?) 


A 0.8 6 
B 1.1 5 
C 0.95 8 
D 0.75 10 


Haga los cálculos necesarios para seleccionar el banco de donde se debe transportar el 
suelo para minimizar el costo. Suponga que G, es la misma para todos los suelos de los 
bancos. 

Para un trabajo de vibroflotación, el relleno que se empleará tiene las características 
siguientes: 


D, = 2mm 


D4,— 0.7 mm 


Diy) = 0.65 mm 


Determine el número adecuado de relleno. ¿Cómo tasaría el material? 
Repita el problema 14.5 con lo siguiente: 


Di, = 1.8 mm 
Dy” 0.72 mm 
Diy) = 0.25 mm 


Consulte la figura 14.16. Para una operación de un relleno grande, la carga permanente 

promedio [Ag] sobre el estrato de arcilla aumentará en aproximadamente 75 kN/m?. 

La presión de sobrecarga efectiva promedio sobre el estrato de arcilla antes de la operación 

de relleno es de 110 kN/m?. Para el estrato de arcilla, que está normalmente consolidado 

y drenado en su parte superior e inferior, se tiene: H.— 8m, C, = 0.27, e — 1.02, C "m 

0.52 m?/mes. Determine lo siguiente: 

a. El asentamiento por consolidación primaria del estrato de arcilla causado por la adición 
de la carga permanente Ac; 

b. El tiempo requerido para el 80% de asentamiento por consolidación primaria sólo ante 
la carga permanente adicional 

b. La sobrecarga temporal, Ac, py que se necesitara para eliminar todo el asentamiento 
por consolidación primaria en 12 meses mediante la técnica de preconsolidación 
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14.8 Repita el problema 14.7 con lo siguiente: Ad, = 57.5 KN/M?, presión de sobrecarga 
efectiva promedio sobre el estrato de arcilla = 71.88 kN /m?, H.— 4.57 m, C, = 03, 
e, = 1.0 y C, = 9.68 X 102 cm?/min. 

14.9 Enlas figuras 14.21 y 14.22 se muestran los diagramas de un dren de arena. Se tiene: 
r,702m,r,203m,d = 5 m, C, = C, = 0.3 nZ/mes, k,/k, —2y H = 6m. 


Determine: 


a. El grado de consolidación para el estrato de arcilla causado sólo por los drenes de 
arena después de seis meses de la aplicación de la sobrecarga. 

b. El grado de consolidación para el estrato de arcilla que se ocasiona por la combi- 
nación de drenaje vertical (drenado en su parte superior e inferior) y drenaje radial 
después de seis meses de la aplicación de la sobrecarga. Suponga que la sobrecarga se 
aplica instantáneamente. 

14.10 Un estrato de arcilla de 3.05 de espesor está drenado en su parte superior e inferior. Sus 

características son: C,, = C, (para drenaje vertical) = 39.02 cm?/día, r, = 203 mm y 

d, = 1.83 m. Estime el grado de consolidación del estrato de arcilla causado por la 

combinación de drenaje vertical y radial en t = 0.2, 0.4, 0.8 y 1 año. Suponga que la 

sobrecarga se aplica instantáneamente y que no hay remoldeo. 
14.11 Para un proyecto de un dren de arena (figura 14.20), se conoce lo siguiente: 


Arcilla: 


Dren de arena: 


Normalmente consolidada 

H, = 5.5 m (drenaje en un sentido) 

C, = 0.3 

e, = 0.76 

C, = 0.015m?/día 
Presión de sobrecarga efectiva a la mitad del estrato 
de arcilla = 80 kN/m? 


r, = 0.07 m 
n," 

d, —2.5m 
C, = Cy 


Se aplica una sobrecarga como se muestra en la figura P14.11. Calcule el grado de con- 
solidación y el asentamiento por consolidación 50 días después del inicio de la aplicación 


de la sobrecarga. 


Sobrecarga (kN/m?) 


70 


30 


Figura P14.11 


> Tiempo (días) 
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Respuestas a problemas seleccionados 


Capitulo 1 


11 0.39 
58% 
16.05 kN/m? 
0.55 
0.355 
57.8% 
106.7 Ib/pie? 
1.5 y, = 16.07 kN/m?; y = 17.68 kN/m? 
1.7 Suelo A: SM, arena limosa 
Suelo B: SM, arena limosa 
Suelo C: MH, limo elástico con arena 
Suelo D: ML, limo arenoso 
Suelo E: SM, arena limosa 
Suelo F: CL, arcilla fina arenosa 
19 a. 0.01 cm/sec 
b. 0.034 cm/sec 


1.3 


RopPPFPP 


1.11 
kN/ m? 
Punto [4 u a’ 
A 0 0 0 
B 50.52 0 50.52 
C 81.74 14.72 67.02 
D 174.49 63.77 110.72 


113 25.56 mm 
115 a. 0.299 
b. 105.74 mm 
1.17 10.9 días 
119  $,— 7.5 mm E t = 30 días; S, = 40.5 mm E t = 120 días 
121 a. 30.7 
b. 33.67? 


783 


784 Respuestas a problemas seleccionados 


123 4'-228 
c! = 30kN/m? 
125 0, = 302.6 kN/m? 
u = 61.2 kN/m? 
Capítulo 2 
2.1 8.96% 
2.3 
Profundidad (m) (N,)eo 
15 12 
3.0 11 
4.5 10 
6.0 8 
7.5 12 
9.0 12 


2.5  $' (promedio) = 34? 


2.7 E 

Profundidad (m) D, (%) 
1.5 52.9 
3.0 35:5 
4.5 51.1 
6.0 50.2 
7.5 42.3 
9.0 44.3 


Promedio D, = 49.4% 


2.9 15000 kN/m? 
2.11 514 kN/m? 
2.13 a. 35.00kN/m? 
b. 31.86 kN/m? 
2.15 42° 
217 c, = 45.0 N/m: OCR = 337 
2.19 a. 0.65 
b. 1.37 
c. 2131 kN/m? 
221 3125kN/m? 


Capítulo 3 

3.1 a. 2526kN/m 
b. 176.8 kN/m? 
c. 280kN/m? 

33 a. 267.6kN/m? 
b. 1847 kN/m? 
c. 368kN/m? 


3.5 5760 kN 

37  825kN/m? 

3.9 287.37 kN 

3.41 1066 kN/m 

3.13 455.9 kN 

Capítulo 4 

4.1 1711.6 kN 

4.3 997 kN 

45  77.1kN/m? 

4.7 1282.5 kN 

49 509.5 kN/m? 

411 356kN/m? 

4.13 589 kN 

Capítulo 5 

5.1 a. 219kN/m 
b. 1407kN/m? 

5.3 1878 kN/m? 

5.5 699 kN/m? 

5.] a. @A—160.5kN/m 
b. @ B—153 kN/m? 
c. @ C—1445 kN/m? 

5.9 34.8 mm 

5.11 10.9 mm 

5.13 13.6 mm 

5.15 12.48 mm 

5.17 216.8kN/m? 

5.19 4000 kN 

521 324mm 

Capítulo 6 

61 771kN/m? 

63  1814kN/n? 

6.5 3.39m 

6.7 0.193 m 

6.9 3260 kN/m? 

Capítulo 7 

71  P,-97.63kN/m;z = 1.39 m 

7.3 b. 34m 
c. 79.80 kN/m 

75  P,-1186kN/m;z = 1.67 m 

Ted 81.57 kN/m 

79 6296 kN/m 
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7.11 P,-—1077kN/m; Z = 235m 


TA - ———— 
z (m) oi(z) (kN/m?) 
13 12.01 
3.0 18.30 
4.5 21.23 
6.0 22.32 


7.15  390.72kN/m 


Capítulo 8 
8.1 FS wotcamiento) = 3.41 


FS (deslizamiento) = 1.5 
FS (capacidad de carga) = 54 


8.3 


(volcamiento) = 


FS = 2.79 


(deslizamiento) ^. 


85 a. 903.8 kN 


b. 369.8 kN 
87 o RU 
z (m) o;z) (kN/ m?) 
2 24.15 
4 25.54 
6 30.79 
8 38.48 
89 a. 232 
b. 4.37 
c. 11.68 


8.11 FS (olcamiento) = 3.43 
FS (deslizamiento) = 1.35 


Capitulo 9 


9.1 a. 13.33] m 

b. 293m 

c. 2762kN-m/m 
93 Desa = 3-18 m; Maz, = 59.8 kN-m/m 
95 D-—l6m; M, = 51.32 kN-m/m 


9.7  PZ35 
9.9 D-—59m 
F — 232.8 kN/m 


My = 51.91 KN-m/m 
9.11 100.6 kN 


B (m) P, (kN) 
0.3 15.37 
0.6 21.48 
0.9 28.00 


Capítulo 10 


10.1 


10.3 


10.5 


10.7 


10.9 


10.11 


A — 169.72 kN 

B — 150.68 KN 

C — 233.77 kN 

A — 148.5 kN 

B — 78.4 kN 

C => 202 kN 

a. Ya 17.08 kN/m' 
Cay = 19.58 kN/m? 

b. 0,—30.74kN/m? 

A — 306.5 kN 

B — 405.55 kN 

C => 413.45 kN 

A — 306.5 kN 

B — 439.35 kN 

C — 218.9 kN 

3.57 


Capítulo 11 


11.1 


11.3 
11.5 
11.7 
11.9 
11.11 
11.13 
11.15 
11.17 
11.19 
11.21 
11.23 
11.25 


a. 2995.5 kN 
b. 2358 kN 
c. 2661 kN 
793 kN 

175 kN 

389 kN 
448.4 kN 
493.9 kN 
5.26 mm 
32.5 kN 
1298 kN 
25.3 kN 
171.2 kN 
2846 kN 
4362 kN 


Capítulo 12 


12.1 
12.3 
12.5 


9911 kN 
316.7 kN 
5064 kN 
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12.7 
12.9 
12.11 
12.13 
12.15 


894 kN 

3752 kN 

2356 kN 

6.25 mm 

a. 3.13mm 

b. 594.9 kN-m 
€. 3104 kN/m? 
d. 7.5m 


Capítulo 13 


13.1 


13.3 
13.5 
13.7 
13.9 


Yq debajo del cual ocurrirá 


LL el colapso (kN/m?) 
10 20.8 
15 18.8 
20 17.16 
25 15.78 
30 14.60 
35 13.59 
40 12.71 


El colapso ocurrirá @ LL = 30% 


79.2 mm 

1.71 m abajo del fondo de la cimentación 
] m abajo del fondo de la cimentación 
3.97 m 


Capítulo 14 


14.1 
14.3 
14.5 
14.7 


14.9 


14.11 


a. 90.496 

b. 57.596 

23573 m° 

Sy = 3.86; Excelente 
a. 0.241 m 

b. 17.45 meses 

c. 108.4 kN/m? 

a. 2396 

b. 61.996 

U,, — 17.896; Asentamiento — 45.6 mm 
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drenaje, 747 
teoría de igual deformación 
unitaria, 747-748 
zona remoldeada, 747 
Drenaje vertical prefabricado, 
756-760 


E 
Ecuación de Laplace, 29 
Envolvente de resistencia 
residual, 55 
Esfuerzo: 
carga circular, 224-226 
carga concentrada, 224 
carga de terraplén, 236-237 
carga rectangular, 226-231 
de contacto, dilatómetro, 111 
de expansión, dilatómetro, 
111 
efectivo, 30-31 
vertical, promedio, 232-234 
vertical promedio, carga 
rectangular, 232-234 
Espaciamiento, perforaciones, 
76 
Estabilización, cemento, 
764-766 
cal, 760, 762-764 
ceniza muy fina, 766 
reacción puzolánica, 762 
Expansión libre, suelo expan- 
sivo, 699-700 
Extracción de nücleos de roca, 
113-117 
Extractor de nácleos de manan- 
tial, 83 


F 
Factor de 
compresibilidad de suelo, 
capacidad de carga, 
153-154 
forma, capacidad de carga, 
145 


inclinación, capacidad de 
carga, 145 
profundidad, capacidad de 
carga, 143-145 
seguridad, cimentación 
superficial, 140-141 
Factor de influencia: 
carga de terraplén, 237 
carga triangular, 227 
de la deformación unitaria, 
258-259 
Factor tiempo, 40 
Falla 
cortante general, capacidad 
de carga, 133 
cortante local, capacidad de 
carga, 134 
de corte por punzonamiento, 
capacidad de carga, 134 
del tirante, muro de retención, 
415-416 
Fango, 73 
Filtro, 397-398 
Fórmula para el hincado de 
pilotes, 606-610 
Fricción superficial negativa, 
pilotes, 613-636 
Fuerza en el tirante, muro de 
retención, 415 
Función, geotextil, 406 


G 
Geomalla: 
biaxial, 407, 408 
con apertura triangular, 409 
función, 408 
generalidades, 407 
propiedades, 407-409 
uniaxial, 407 
Geotextil 
generalidades, 406 
tejido, 406 
Geotextiles 
no tejidos, 406 
no trenzados punzonados con 
aguja, 406 
Gradiente 
de consolidación promedio, 
40 
de saturación, 7 
hidráulico, 25 
hidráulico crítico, 31 
Gráfica de plasticidad, 20 
Gravedad específica, 10 
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Grieta de tensión, 331 
Grupo de pilotes: 
capacidad última, 621-622 
eficiencia, 617-620 
Gumbo, 73 


I 

Ilita, 5 

Indice de 
esfuerzo horizontal, 111 
expansion, 36-37 
grupo, 19 
liquidez, 16-17 
plasticidad, 20 
rigidez, 153 
rigidez critico, 153 
material, 111 

Indice de compresión: 
correlaciones para, 35-36 
definición del, 35 

Intemperismo 
mecánico, 64-65 
químico, 65 


J 

Junta de 
construcción, 396 
contracción, 396 

Juntas, muros de retención, 396 


L 
Lechadeado a chorro, 776-778 
Levantamiento, 31 
Ley de Darcy, 25 
Límite 
de contracción, 16 
de tamaño, 5 
líquido, 15 
plástico, 15 
Límites de Atterberg, 15-16 
Línea 
de dragado, 441 
de flujo, 25 
de lodo, 413 
equipotencial, 29 
Llanuras de aluvión, 71 
Lodo de perforación, 80 
Loess, 72 
Longitud efectiva, 159 
Losa reticulada, 711, 713 
Losas de cimentación: 
asentamiento diferencial de, 
299-300 
capacidad de carga, 296-298 
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capacidad de carga ultima 
neta, 297 

capacidad de carga ultima 
total, 296-297 

compensadas, 300, 302 

factor de rigidez, 313 

tipos, 204-295 


M 
Marga, 73 
Martinete, hincado de pilotes, 
548-550 
Mecanismo de transferencia de 
carga, pilotes, 551-554 
Mesquite, 75 
Método 
de Wenner, sondeo por resis- 
tividad, 124-125 
flexible aproximado, losas, 
308-314 
rígido convencional, losa, 
305-308 
Mezcla de concreto, pila perfo- 
rada, 646 
Mineral de arcilla, 5 
Modificación de Skempton- 
Bjerrum, asentamiento 
por consolidación, 
275-276 
Modos de falla, 133-136 
Módulo 
de elasticidad de la arcilla, 
valores comunes para 
el, 245 
de presurímetro, 108 
del dilatómetro, 111 
Montmorilonita, 5 
Morena, 71 
de fondo, 71 
terminal, 71 
Muestreador de 
media caña, 81-89 
pistón, 92 
Muro de retención: 
aplicación de las teorías de 
contrafuerte, 375 
de gravedad, 375 
dimensionamiento, 377-378 
drenaje, relleno, 396-398 
en voladizo, generalidades, 
375 
falla por cortante profundo, 
382 
junta, 396 


presión de tierra, 378-380 
reforzamiento con tiras, 
410-419 
refuerzo con geomallas, 
428-432 
refuerzo con geotextiles, 
422-425 
revisión por estabilidad, 
410-419 
Muro de retención de gravedad: 
condición sísmica, 399-400 
definición, 37 
Muros con tablestacas (tabla- 
estacas) ancladas: 
descripción, 460-461 
flexibilidad relativa, 470 
gráficas de disefío, método 
de apoyo simple en la 
tierra, 465-468 
método computacional del 
diagrama de presión, 
472-474 
método de apoyo empotrado 
en la tierra, 476-477 
penetración en arcilla, 
482-484 
penetración en arena, 461-463 
reducción del momento, 
arena, 469-471 
Muros de tablestacas en voladizo: 
que penetran arcilla, 452-455 
que penetran arena, 442-447 


N 
Nivel freático, efecto en la 
capacidad de carga, 
142-143 
Nombre del grupo: 
suelo de grano fino, 23 
suelo de grano grueso, 22 
suelo orgánico, 24 
Nümero de 
adecuación, vibroflotación, 
734 
estabilidad, 204 
Nümero de penetración estándar: 
correlación, ángulo de fricción, 
88-89 
correlación, consistencia de 
la arcilla, 84 
correlación, densidad relativa, 
87-88 
correlación, tasa de sobrecon- 
solidación, 85 


O 

Observación del nivel freático, 
92-94 

Onda P, 119 

Onda S, 119 


P 
Parámetro A, Skempton: 
definición de, 52 
valores comunes, 53 
Parámetro B, Skempton, 52 
Parámetro de presión de poro 
del agua, 52 
Penetrómetro de cono de 
fricción eléctrico, 99 
fricción mecánico, 98-99 
Perforación 
por lavado, 79 
por percusión, 80 
rotatoria, 80 
Permeabilidad hidráulica: 
con la relación de vacíos, 
26-27 
definición de, 25 
prueba con carga constante, 26 
prueba con carga variable, 26 
valores comunes de, 26 
Peso específico: 
con cero aire y vacíos, 724 
húmedo, 7 
saturado, 8 
seco, 7 
Pila perforada: 
asentamiento, carga de trabajo, 
668 
capacidad de carga, asen- 
tamiento, 652-656, 
661-662 
capacidad de carga, última, 
648-652, 661-662 
carga lateral, 670-675 
mezcla de concreto, 224 
procedimiento de construc- 
ción, 639-645 
roca, 679-680 
tipos de, 638 
transferencia de carga, 646 
Pilote de compactación de arena, 
772-774 
Pilotes 
con desplazamiento, 550 
de carga de punta, 546 
de fricción, 547 
sin desplazamiento, 550 


Porcentaje de finos, 2 
Porosidad, 6 
Potencial de colapso, 688 
Precompresión: 
consideraciones generales, 
740-741 
grado de consolidación a 
medio plano, 742 
Presión activa de tierra: 
condición sísmica, 350-354 
Coulomb, 340-348 
por traslación, 357-358 
Rankine, 328-331 
rotación respecto a la parte 
superior, 355-357 
Presión activa de tierra de 
Rankine: 
relleno horizontal, 328-331 
relleno inclinado, 336-338 
Presión de preconsolidación, 
34 
Presión de tierra de Coulomb: 
activa, 340-346 
pasiva, 365-366 
Presión de tierra en reposo, 
325-327 
Presión lateral de tierra, sobre- 
carga 342, 346, 348-350 
Presión pasiva: 
condición sísmica, 370-371 
Coulomb, 365-366 
Rankine, relleno horizontal, 
360-362 
Rankine, relleno inclinado, 
363-364 
superficie de falla curva, 
366-370 
Profundidad de 
la grieta de tensión, 331 
perforación, 75-77 
Prueba de 
carga en campo, cimentación 
superficial, 280-282 
carga en pilotes, 583-587 
compresión simple, 52-53 
corte con veleta, 94-97 
corte directo, 47-49 
expansión no restringida, 699 
la presión de expansión, 
7700-712 
penetración del cono, 98-102 
penetración estática, 98-102 
presurímetro, 107-110 
dilatómetro, 110-113 


Prueba triaxial: 
consolida no drenada, 51 
consolidada drenada, 49 
no consolidada no drenada, 


51-52 

R 

Rapidez de consolidación, 
38-43 


Reacción puzolánica, 762 
Recodo, 69 
Reconocimiento, 75 
Red de flujo, 25 
Registro de 
perforación, 117-118 
áreas, 82 
fricción, 101 
recuperación, 117 
vacíos, 5 
peso-volumen, 5-10 
Relleno sanitario: 
asentamiento de, 717-718 
generalidades, 717 
Resistencia a la compresión 
simple, 52-53 
Resistividad, 124 
Revestimiento, 410 
Revisión de la estabilidad, muro 
de retención: 
capacidad de carga, 387-390 
deslizamiento, 384-387 
volcamiento, 382-384 
Rodillo: 
con neumáticos de caucho, 
728 
de rueda lisa, 727 
pata de cabra, 728 
vibratorio, 728 


S 
Saprolita, 73 
Saturación, grado de, 7 
Sensitividad, 53-54 
Sistema de clasificación 
de la AASHTO, 18-19 
unificado, 19-24 
de suelos, 17-24 
Solución de Westergaard, 
esfuerzo: 
carga circular, 241-242 
carga puntual, 240-241 
carga rectangular, 242-243 
Sondeo 
por refracción, 118-121 
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sísmico en agujero adyacen- 
te, 123-124 
sísmico por refracción, 
118-121 
Suelo 
estratificado, capacidad de 
carga, 190-195, 198-199 
normalmente consolidado, 34 
orgánico, 73 
preconsolidado, 34 
residual, 66-67 
Suelo colapsable: 
asentamiento, 691-692 
criterios para identificar, 
687-691 
densificación de, 694 
diseño de cimentaciones en, 
694-695 
estabilización química de, 
695 
Suelo expansivo: 
clasificación de, 705-708 
construcción sobre, 711-714 
criterios para la identificación, 
707 
definición general, 695-698 
expansión, medición en labo- 
ratorio, 698 
prueba de la presión de 
expansión, 700-702 
relación de expansión libre, 
707 índice 
Superficie de falla curva: 
presión pasiva, 366-370 


T 

Tablestaca: 
acero, 438-441 
concreto precolado, 438 
de madera, 437-438 
método de construcción de 

muros, 441-442 

Tamaño de malla, 2 

Terra Rossa, 73 

Tierra 
reforzada, 405 
turbosa, 73 

Tilita glacial, 71 

Tipo de pilotes: 
acero, 537-540 
compuestos, 548 
concreto, 540-543 
madera, 544-546 

Tubo Shelby, 90 
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U 

Unión 
mecánica, geotextiles, 406 
química, geotextiles, 406 
térmica, geotextiles, 406 


V 
Veletas de campo, dimensiones 
de, 96 
Velocidad 
de Darcy, 25 
onda P, 119 


Vibroflotación: 
intervalo efectivo, relleno, 
757 
método de construcción, 
734-736 
nümero de adecuación del 
relleno, 734 
unidad vibratoria, 732, 734 
Volcamiento, muro de retención, 
382-384 
Volumen, coeficiente de com- 
presibilidad, 39 


Z 
Zapata 
combinada, 291-294 
en voladizo, 294 
rectangular combinada, 
291-292 
trapezoidal, 292-293 
Zona 
activa, suelo expansivo, 696 
de corte radial, capacidad de 
carga, 138 
de remoldeo, dren de arena, 747 
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Notas 


Notas 


Publicado originalmente en el otofio de 1983, la séptima edición de Fundamentos de ingeniería de cimentaciones 
de Braja M. Das sigue manteniendo el delicado equilibrio de la investigación actual y las aplicaciones prácticas de campo 
que se ha convertido en el texto principal de los cursos de ingeniería en cimentaciones. Con una gran cantidad de 
ejemplos resueltos y figuras que ayudan a los estudiantes con la teoría y habilidades para resolver problemas, el libro 
introduce a los estudiantes de ingeniería civil a los conceptos fundamentales y la aplicación de análisis del disefio de 
cimentaciones. En todo momento, Das hace hincapié en el juicio necesario para aplicar correctamente las teorías y análisis 
para la evaluación de los suelos y el disefio de las cimentaciones, así como la necesidad de la experiencia de campo. 


Características 

e Numerosos casos de estudio nuevos se han añadido para que los estudiantes se familiaricen con las deducciones 
de la teoría a la práctica. 

e Ahora en una presentación a dos colores para mayor claridad de las figuras y diagramas. 
Nuevas secciones en el indice de liquidez y actividad se han añadido al capítulo de las propiedades geotécnicas 
del suelo (Capítulo 1), así como amplios debates en la conductividad hidráulica de la arcilla, la densidad relativa 
y el ángulo de fricción de los suelos granulares. 
Se amplió el tratamiento del proceso de meteorización de las rocas (Capítulo 2). 
Se ha añadido al capítulo sobre Cimentaciones superficiales (Capitulo 3), un nuevo caso de estudio sobre la 
arcilla y su capacidad de falla en arcilla saturada suave, asi como un nuevo análisis sobre el método del factor de 
reducción de la estimación de la capacidad de carga de las cimentaciones en la ültima capa de suelo granular. 
Nuevas secciones fundamentales en la capacidad de carga de los suelos más débiles sustentada por un suelo más 
fuerte, la capacidad de carga sísmica de las cimentaciones en el borde de una pendiente granular, cimentaciones 
Sobre rocas y la solución de la tensión característica de las cimentaciones en la parte superior de las pendientes 
granulares se han añadido al capítulo sobre la capacidad de carga de Cimentaciones superficiales: Casos especia- 
les (Capítulo 4). 
Distribución de la tensión debido a una carga puntual y zonas de carga uniforme circular y rectangular situada en 
la superficie de un material de tipo Westergaard ha sido afiadida al capítulo sobre Capacidad de carga admisible 
y asentamiento (Capítulo 5). También se incluyen en este capítulo el procedimiento para estimar cimentaciones 
sobre la base de los resultados de las pruebas presiométricas. 
Ahora se incluye en el capítulo sobre la presión lateral de tierra (Capítulo 7), el tema de Presión lateral de tierra 
debido a una sobrecarga en estructuras de contención inflexibles, así como la solución para la presión pasiva de 
la tierra sobre un muro de contención con la cara posterior inclinada y con relleno granular horizontal usando el 
método de las rebanadas triangulares. 
Se ha añadido al capitulo 8 de muros de contención un nuevo caso de estudio, así como un análisis más detallado 
sobre el procedimiento de diseño de la geomalla reforzada con muros de contención. 
Se añadió una sección sobre la capacidad de retención de los anclajes de la placa basada en la solución de la 
tensión característica y que aparece en el capítulo 9 de muros tablestacas. 
Se han añadido dos casos de estudio al capítulo de cortes apuntalados (Capítulo 10). 
El Capítulo 11, pilotes, ha sufrido una transformación radical para una mejor comprensión. 
Se han añadido al capítulo 12 nuevas recomendaciones sobre publicaciones recientes acerca de cimentaciones 
para estimar la capacidad de carga de pilas perforadas que se extienden hasta la roca. 
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